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1.序論 
 
1.1 研究の背景 
 最近の雨の降り方は，数十年前と比べてもゲリラ豪雨に代表されるように明らかに猛
烈となり，地盤災害を引き起こす地震も頻発している．毎年，全国のどこかで道路盛土
が崩壊し，ネットワークとして道路機能が相当期間停止し，社会的に甚大な影響を与え
ている 1)．2009 年 8 月の駿河湾を震源とする地震により発生した東名高速道路（静岡県
牧之原）の盛土崩壊（幅約 40m）は典型的な事例であり 2)，一般社会においても大きな
注目を受けた．また，2004 年に発生した新潟県中越地震 3),4)や 2007 年の能登半島沖地震
5)においても道路盛土の被災事例が多数報告されている．東日本大震災（2011 年，M9.0）
後に作成された（公社）地盤工学会の提言にも，‘旧基準で設計・施工された道路施設の
耐震診断・耐震補強・強化復旧とそのための行政的配慮（提言 6.4）’として，｢膨大なス
トックである道路盛土の危険箇所を素早く低廉で確度高く判定できる技術と，効率的・
経済的に実施可能な補強工法開発｣が喫緊の課題であると指摘されている 6)．まさに，既
設道路路盛土の耐降雨ならびに耐震対策は，国土強靭化政策における喫緊の課題の一つ
である． 
このような背景から，2015 年 3 月には，国土交通省道路局により，新たに道路土工
構造物技術基準 7)が制定され，盛土を含めた各種道路土工構造物に関して，降雨および
地震動（レベル 1 およびレベル 2）の外的作用に対して所要の性能を考慮した設計が義
務化されることになった．基本コンセプトとして，道路を連続した線状構造物として捉
え，盛土に対しても他の構成要素である橋梁，トンネル等と同等の性能を要求している．
その一方で道路盛土に関する性能規定型の設計法は現存しないため，既設道路盛土の耐
降雨・耐震性に関する性能を評価する方法は定められていない．加えて，経済的で合理
的な対策法が確立されているとは言い難く，効果的な既設盛土の豪雨・地震対策方法の
開発が望まれている． 
 
1.2 研究の目的 
 本研究における既設道路盛土の耐震対策の考え方として，盛土の被害は地下水位の高
い箇所に集中していた 8)ことからも，最初は盛土内の地下水位の低下を耐震対策の基本
とする（図-1.1(a),(b)）．地下水位を低下する工法として，谷埋め盛土では沢水を盛土
内に入れない「盛土防水工」の適用が根本的な対策方法として効果的であるといわれて
いる 9),10)． 
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 次に，のり先に補強構造体等を設置することにより，すべりの範囲を限定的に抑える
ことによって安全性が向上する．（図-1.1(c)）．ここで，のり先補強のための構造体は，
すべり面が決して構造物内を通過しないことが条件となる．これらの対策を講じても所
定の安全性が確保できない場合には，引張り補強による地山補強土工法 11)を適用しての
り面の安定性を確保する（図-1.1(d)）． 
 本研究では，これらの耐震対策の考え方において，特にのり先補強のための構造体に
ついて着目し，従来技術と比較して経済的かつ効率的なのり先補強の新技術として「土
のう構造体によるのり先補強工法」を提案している． 
 
 
 
 
 
 
 
 
  (a) 無対策盛土 （現況）                       (b) 地下水位低下 
 
 
 
 
 
 
 
(c) 地下水位低下+のり先補強      (d) 地下水位低下+のり先補強+のり面補強 
図-1.1 既設盛土の耐震対策の例 
 
「土のう構造体によるのり先補強工法」（図-1.2）は，法先の限定された範囲を掘削
し，現地発生土あるいは製鋼スラグを現地発生土に配合して粒度改善・重質化したもの
を充填した厚さ 30cm 程度の平盤状の土のうを密に締固めて積層した後に，アンカーで
地山に緊結することで一体化･拘束化した構造体を構築する工法である．土のう構造体
の底部と背面の砕石層によるのり先排水の他に，ジオテキスタイルによる盛土内の縦断
方向への排水と，盛土表面の防水も併用する．道路施設の供用を妨げず，環境に優しく
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（排土量の抑制と製鋼スラグの有効利用），転倒や滑りに対して安定かつ剛な土のう構
造体を法先部に設けることによって，豪雨にも地震にも耐えられるように道路盛土を安
価に補強することが特長である． 
本研究では，土のう構造体の設計に必要な構造体のせん断強度，クリープ特性，基
礎地盤との相互作用，土のう構造体設置による耐震補強効果，土のう内部の中詰材の
検証などを考慮した各種試験を実施し，得られた効果をもとに大型模型振動台装置を
用いた盛土ののり先耐震補強効果を検証した．また，一連の実験により得られた成果
をもとに，土のう構造体をのり先補強工として利用する上での実用化に向けた施工方
法や優位性について検証した． 
 
 
 
図-1.2 土のう構造体を用いた新たな法先補強工法 
 
1.3 本論文の構成 
 本論文は，以下に記す全 6 章で構成されている． 
 
 第 1 章は「序論」として，本研究の背景，目的および構成について述べている． 
 
第 2 章は，土のうや土のう積層体に関する既往の研究，盛土の耐震補強に関する既
往の研究，盛土の中詰め材として利用するスラグに関する既往の研究について述べて
いる．本研究で提案している「土のう構造体によるのり先補強工法」において，土の
うを用いる有効性，プレロード・プレストレスの効果，のり先補強による耐震化にお
いて要求される性能，スラグ混合土を中詰め材として利用する有望性について述べ，
それらを検証するための実験手法やその課題について述べている． 
 
法先の部分に限定した改良範囲
土のう
（中詰め材の粒度改善と重質化，締固め）
盛土表面の防水ｼﾞｵﾃｷｽﾀｲﾙ（盛土内の縦断排水）
路盤・路床
沢埋めのランクDの盛土
（材料・締固め・排水が不良）下流
上流
ﾌﾟﾚｷｬｽﾄRC床版
（紫外線対策．維持管理）
ｱﾝｶｰ（一体化＆拘束化．転倒・すべりの防止）
砕石層（盛土内の法先水）
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第 3 章では「土のう構造体の室内実験による検討」として，土のう構造体のせん断
抵抗力ならびにクリープ変形に及ぼす土のう中詰め材およびプレストレス荷重の影響
に関して，土のうの中詰め方法の検討，一面せん断試験およびプレストレス載荷時に
おけるクリープ変形を測定した結果を評価することにより，土のう構造体の耐震性能
を検証し，土のう構造体の耐震性能における有望性を述べている．また，スラグ混合
土を用いて同様の実験を行い，中詰め材が土のう構造体の強度に及ぼす影響について
も検証している． 
 
 第 4 章では「土のう構造体の室内加振実験による検討」として，小型振動台試験装
置を用いた各種模型実験を行い，これらの実験結果より得られた「土のう構造体によ
るのり先補強工法」の耐震補強効果やその効果を得るのに必要な補強高さについて述
べている．また，加振時において土のう構造体が一体化を保持し，剛性を保つために
は，土のう構造体に載荷するプレストレスが重要であることを示した． 
 
 第 5 章では「実物大盛土加振実験」として，これまでの各種室内実験で得られた
「土のう構造体によるのり先補強工法」の補強効果について，大型模型振動台装置を
用いて実物大スケールの盛土について加振実験を行い，のり先耐震補強効果を検証し
た．また，大型加振試験により得られた成果をもとに，土のう構造体をのり先補強工
として利用する上での優位性や，実用化に向けたより耐震補強に適した経済的な施工
手法について述べている． 
 
 第 6 章は「結論」として，本研究で得られた知見をまとめている． 
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2.既往の研究 
 
2.1 はじめに 
 本研究は，土のう構造体を用いたのり先補強工により，既設土構造物の耐震性を向上
させること目的としている．本章では，①土のうや土のう構造体に関する既往の研究，
②盛土の耐震補強に関する既往の研究，③盛土の中詰め材として使用するスラグに関す
る既往の研究について述べ，本工法を開発するに当り，土のうを用いる利点やのり先補
強に関する効果について確認し，それらを検証するための実験手法やその課題について
抽出した． 
 
2.2 土のうおよび土のう構造体に関する既往の研究 
本研究で着目している土のうには，様々な強度特性があることが既往の研究で明らか
になっている．また，土のう構造体によるのり先補強では，土のうを積層してプレロー
ド・プレストレスを載荷することで一体化を図っている．そこで，ジオテキスタイルの
積層やプレロード・プレストレスに関する既往の研究についても整理して述べる． 
 
2.2.1 土のうの補強原理 1) 
 摩擦性材料である土に対して強度を高める方法は「土を完全に包みこむ」こととされ，
土を袋で包み込むことにより袋の張力で土のう内部の粒子間摩擦力を大きくすること
ができ，これを区画拘束原理と呼んでいる． 
 また，土のうの耐荷力の二次元モデルを図-2.1 に示す．これは土のうに鉛直応力 σv，
水平応力 σh が作用しているとき，土のうに張力 T が作用し，土のうの耐荷力は式-2.1
に表される． 
 =		 	+ 	
 ( − 1)  ・・・式-2.1 
 
 
 
 
 
 
図-2.1 土のう耐荷力 二次元モデル図  
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 また，式-2.1 をさらに 3 次元化したのが図-2.2 である．土のうを理想的な直方形と
仮定し，破壊が始まる極限状況下では中詰め材に作用する主応力σ 1,σ 2,σ 3 は以下のよ
うに示される． 
 =	
	()
 =	 +

 +

         ・・・式-2.2 
 =	
	()
 =	 +

 +

           ・・・式-2.3 
 =	
	()
 =	 +

 +

           ・・・式-2.4 
 =		    = ( +  !)/( −  !) ・・・式-2.5 
 = 	 + {$%+

& − (

+

)}       ・・・式-2.6 
ここに T は土のうそのものの単位は場当たりの引っ張り破断耐荷力である．そして
D>B，σ2f=σ3f とおくと，σ2＞σ3 よりσ1 とσ3 の間の塑性へ移行条件(式-2.5)を介し
て直方体土のうの極限耐荷力は式-2.6 のように導かれる． 
 ただし，f : 内部摩擦力，式-2.6 において D⇒∞,σ 1f =σ  v, σ 3f = σ h とおくと，式-2.1
の二次元モデルにおける土のうの耐荷力の予測式に帰着することがわかる． 
 本工法の開発に際して，土のうの区間拘束原理を利用して，土のう構造体の活用を
目指していく． 
 
 
図-2.2 土のう耐荷力 三次元モデル図 
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2.2.2 土のうの摩擦面における摩擦特性 2) 
 土のう積み擁壁に対し，地震時の滑動破壊を考慮した設計が必要となり，土のう間の
摩擦力の把握を行うため，表-2.1に示す土試料を中詰め材とし，各ケースで摩擦試験が
行われている． 
選定されている材料としては，土粒子の形状が土のう表面に現れない細粒土である 6
号硅砂(最大粒径 D max =0.9 mm, 平均粒径 D 50 =0.25 mm, φ =40 deg )と豊浦砂(最大粒径 D 
max =0.8 mm, 平均粒径 D 50 =0.18 mm, φ =40 deg )，および，土粒子の形状が土のう表面に
角張となって現れる粗粒土であるロックフィル材(最大粒径 D max =53 mm, 平均粒径 D 50 
=12 mm, φ =45 deg )を使用している．各ケースで比較を行った試験結果を表-2.2に示す．
この結果から，中詰め材に細粒土を使用した場合は，土のう間の摩擦力は土のう袋同士
の摩擦角とおよそ同等であることが確認されている． 
 また，中詰め材に粗粒土を使用した場合は，中詰め材の土粒子の角張が土のう袋の表
面に現れることで土のう間の摩擦力に影響をあたえ，土のう袋のピーク摩擦角φ p1 と中
詰め材の内部摩擦角φとの中間の値を示していることが確認できる．これらの結果から，
土のう中詰め材の粒径の大きさが土のう間の摩擦力に寄与する可能性を確認できた． 
 
表-2.1 土のう間の摩擦試験結果 
 
 
表-2.2 谷間積み土のう間の摩擦試験結果 
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2.2.3 多段積み内包式ジオテキスタイルの安定性 3) 
 峯岸らは内包式ジオテキスタイルの力学特性を明らかにするため，千鳥配置および
正方配置に積層した場合の圧縮特性，せん断抵抗性，斜面安定性等について，室内模
型実験を行い検証している． 
古くから利用されている土のうやじゃかごといった粒状材料を内包する形式の工法
は拡散防止・浸食防止および土塊の大きさを調整できることによる運搬・施工の利便
効果のみならず，内包した土の変形を抑制し，拘束応力を付与することにより，その
強度と力学的特性を向上させ土質構造物の安定化を図ることが狙いにある．実際に土
留め斜面や埋立て工法の安定補強に使用されるケースも少なくない．しかしながら，
現状ではこうした工法原理は主に経験的な知識による部分が多く，力学的背景の考察
は少ないため，土のうの積み方，土のう内の土の密度・気乾条件・水浸条件が土のう
積層体の圧縮特性に与える影響について調べるため，図-2.3 に示すような二次元小型
土槽（幅 26cm，長さ 40cm，高さ 26cm）を用いて載荷試験を実施している． 
 
 
  
図-2.3 圧縮試験装置 図-2.4 土のうの性質 
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試料土には密度 2.63(g/cm3)の標準豊浦砂および密度 2.76(g/cm3)の細礫を使用しており，
長さ 20cm，幅 5.0cm の土のうを用いている．圧縮沈下量は，各載荷段階で載荷開始 24
時間後に載荷板の 6～10 箇所を測定し平均値を算出している．なお，試料土を投入した
状態の土のう性質については図-2.4 の通りである． 
圧縮試験の結果について，最終圧縮率を気乾条件と水浸条件に大別したデータを図-
2.5，図-2.6 に示す．これらの図より，載荷開始の 48 時間以降の圧縮率には気乾条件と
水浸条件にほとんど差がみられないことから，載荷初期に間隙水により粒子の再配列が
促進され早期に安定したものと考えられる，つまり，一定以上の垂直応力下では気乾・
水浸による圧縮傾向に大きな差はなく，垂直応力が支配的要因となる．また，全体とし
ては千鳥積みが正方積みよりも圧縮性が小さいことが確認されている． 
 
 
 
 
  
○ 気乾・緩詰 
□ 水浸・緩詰 
△ 気乾・密詰 
◇ 水浸・密詰 
図-2.5 圧縮試験結果 図-2.6 圧縮試験結果(48 時間以降) 
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次に前頁と同じ供試体条件を用いて，図-2.7の千鳥積みでせん断試験を実施し，所定
の垂直応力下で圧縮過程が終了した後，せん断過程として横方向からせん断変形を与え，
せん断力と垂直変位を計測している．せん断変位が 20mm の時の垂直応力とせん断応力
の関係を図-2.8 に示す．クーロンの摩擦則に準じて垂直応力とせん断応力の関係に直線
近似が成立し，いずれの場合も摩擦特性はほぼ等しい結果となっており，密詰め条件で
せん断応力が大きくなっている要因は，密詰めにすることによって土のう表面間におけ
る織布の絡み合いが増し，見掛けの粘着的成分が発現するためと推測している． 
 
最後に同様の供試体を用いて図-2.9 のように，1 段目の供試体は底面に接着剤で固定
し，その上に段重ねしながら供試体を所定の段数まで積み重ねた後に板を傾斜させた．
そして，崩壊し始めた際の傾斜角度を 10 回計測し，その平均値を安息角として算出して
いる． 
 
 
図-2.7 せん断試験装置 図-2.8 せん断力―垂直力関係 
図-2.9 安息角測定試験装置 
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図-2.10 は安息角試験結果を示したものである．いずれの場合も積み上げ段数が増え
るにしたがって安息角は低下する．また，千鳥積みは土塊と土塊の間に積み重ねを行う
ため，接触面積が増え摩擦力が大きくなる．つまり，気乾・水浸の条件に関わらず正方
積みよりも明らかに安息角は大きくなり安定していることがわかった． 
 
 以上の実験を通して以下のように考察ができる． 
 
① 積層した内包式ジオテキスタイルの圧縮性は，一定以上の垂直応力状態においては，
垂直応力が支配的要因となる． 
② 千鳥積みの圧縮性は正方積みよりも小さい． 
③ 積み上げ段数が増えるに従い，安息角は低下する． 
④ 千鳥積みの安息角は，土の密度に関わらず正方積みよりも大きい． 
⑤ 上載荷重が増えると多段積み内包式ジオテキスタイルは，剛性化して変位が生じに
くくなる． 
 
これらを踏まえて，本研究ではハニカム状に積層した土のうに対する上載荷重（プレ
ストレス）の値を検証し，土のう構造体を剛性化していくことが必要である．剛性が大
きくなることで土のう構造体の変位が抑制され，耐震性が向上すると推測される． 
  
図-2.10 積上段数―安息角関係 
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2.2.4 PL・PS 補強実大模型実験 4) 
 補強された裏込土にあらかじめ鉛直方向に圧縮プレロードを加え，使用時にプレスト
レスを載荷するプレローディド・プレストレスト補強土工法が提案されている 5)．内村
らはプレロード・プレストレスト補強土工法の効果を検証するため，実物大盛土に対し，
図-2.11 に示す載荷装置にてプレロード・プレストレスの載荷試験を行った． プレロー
ド載荷パターンを図-2.12 に，実験方法を以下に示す． 
TEST1 (3S)：プレロードを 12 (tf /m2) 載荷約 10 分後に変位を固定した． 
TEST2 (3N)：プレロードを 12 (tf /m2) 載荷後，3 日クリープさせたのち変位を固定し
た． 
TEST3 (3M)：プレロードを 12 (tf /m2) 載荷約 10 分後に変位を固定し，一日リラクセー
ションさせたのち，12 (tf /m2) 載荷後，3 日クリープさせたのち変位を固定した． 
 
変位を固定する際は張力が 3 分の 1 程度減少するため，実際は除荷した後に変位を拘
束することになった． また，盛土には粒度調整砕石を使用している． 
 
 
  
図-2.11 載荷装置 図-2.12 プレロード載荷パターン 
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 プレロード載荷後のプレストレス計測結果を図-2.13 に示す． 
TEST1：プレストレスは変位固定直後の約 5 日間に急激に減少が見られ，土の変形特性
の時間依存性によるものと考えられる． 
TEST2：クリープ後のリラクセーションが TEST1 よりも遅かった． 
TEST3：高い応力でのクリープ変形でリラクセーションの速度が約 3 分の 1 に低下して
いる． 
 以上の結果から，変位固定後にリラクセーション現象が見られ，粒度調整砕石区間を
クリープさせることでプレストレスの減少速度が低下した．また，隣接区間の載荷影響
が見られ，3N，3S 区間ではプレストレス荷重の減少が遅くなった．プレロードの載荷方
法を工夫することによって，プレストレス荷重を長期間維持できる可能性が確認された． 
 
 
2.3 盛土の耐震補強に関する既往の研究 
 盛土の耐震補強に関する既往の研究において本工法で用いる土のうと類似した効果
が得られるであろう，ジオテキスタイルによる盛土補強について整理した，また，盛土
耐震補強を実験的に検証するには，振動台実験を行う必要があると考えられるため，盛
土をテーマとした振動台実験についても整理を行った． 
 
2.3.1 ジオテキスタイルによる道路盛土の天端一体化工法の多様化に関する検討 6) 
常田らは道路盛土の性能設計の視点として，すべり破壊制御の設計概念を提案してい
る．道路盛土の耐震補強にあたって，特にレベル 2 地震動に対しては性能規定型の設計
図-2.13 プレストレス計測結果 
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法が必須であるとし，この設計概念を具体化する設計理念として天端補強構造を提示し
ている．その具体的な工法であるジオテキスタイルを用いた天端一体化工法に関して遠
心載荷模型実験及び野外実大実験を実施し，その適用性を検証している． 
すべり量を性能上の許容値以内に軽減することができれば地震前と同水準の道路機
能の確保まではできなくとも，通行止めを回避する最小限の道路機能の確保は可能とな
る．このような図-2.14 に示される新しい設計概念を「すべり破壊制御」，その概念を実
現する工法を「すべり破壊制御工法」と呼んでいる 7)．ここで，すべり破壊制御の設計
概念を具体化する設計理念として，図-2.15 のように天端補強構造，遮断補強構造およ
び法尻補強構造が提示されている 7)． 
 
 
 
このうち，常田らが対象とする天端補強構造はジオテキスタイルなどにより天端を部
分的に補強することで補強領域以外へすべり線を誘導し，補強領域を通るすべりに対す
る補強方法であり，車両の通行に関係する天端部分の保持により，所要の道路機能の確
保を主眼とした．道路盛土の常時および地震時の設計の流れは図-2.16 の通りであるが，
図-2.14 すべり破壊制御の設計概念 10) 
図-2.15 すべり破壊制御の具体化の設計概念 10) 
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その概要を以下に示す． 
① 無対策の道路盛土に対して，常時のすべりの安定性を円弧すべり法（修正 Fellenius
法）によって評価する． 
② 常時のすべり安全率が許容安全率 1.2 未満の場合は，補強構造を検討する． 
③ 常時の補強構造が決まった後，その構造に対して地震時の安定性を評価する．地震
時の安定性の照査法には静的照査法と動的照査法があるが，ここでは震度法による
静的照査に関して照査する． 
④ レベル 1 地震動及びレベル 2 地震動の設計震度（kh）を設定し，許容安全率（1.0）
を満足するように常時の補強構造の増強を行う．設計震度としては 0.1 および 0.2 を
仮定している． 
⑤ 補強構造はジオテキスタイルによる補強，盛土体内で層状に行う地盤改良，人工基
盤として行う地盤改良及びジオテキスタイルの補強による天端補強と地盤改良の組
合せとした． 
 
 
 
 ここで，検討対象とした実道路盛土の横断図を図-2.17 に，解析ケースを表-2.3 に示
図-2.16 比較設計の検討の流れ 
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す．地盤改良の設定仕様および改良面積，ジオテキスタイルの設定仕様や敷設枚数はそ
れぞれ表-2.4および表-2.5であり，ジオテキスタイルの敷設間隔は対策分類②で 0.7m，
対策分類⑤⑥で 0.5m としている． 
 
 
  
図-2.17 検討対象の道路盛土 
表-2.3 解析ケース 
表-2.4 地盤改良の設定仕様 
表-2.5 ジオテキスタイルの設定仕様 
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 全解析ケースにおけるすべり面の位置およびすべり安全率の結果を図-2.18～図-
2.23 に示す． 
  
図-2.18 無補強 
（C-①-1.C—①2,C-①-3） 
図-2.19 ジオテキ補強 
（C-②-1.C—②-2,C-②-3） 
 
図-2.20 強化地盤改良 
（C-③-1.C—③-2,C-③-3） 
図-2.21 人工基盤改良 
（C-④-1.C—④-2,C-④-3） 
 
図-2.22 ジオテキ補強+強化地盤改良 
（C-⑤-1.C—⑤-2,C-⑤-3） 
図-2.23 ジオテキ天端補強+人口基盤改良 
（C-⑥-1.C—⑥-2,C-⑥-3） 
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上記の結果から以下の知見が得られている． 
1) すべり破壊制御の設計概念を具体化する設計理念の一つとして常田らが提案する人
工基盤構造は，その形状，規模，位置の工夫によりすべり面位置の制御が可能であ
る． 
2) 常時で補強された道路盛土のレベル 1 相当地震動（kh=0.1）の安定性について，許容
安全率の緩和（1.2→1.0）と設計震度の考慮との兼ね合いにより常時の補強がレベル
1 相当地震動を満足する場合もあるが，許容安全率に比較的近い（0.93～0.98）結果
が得られている．これは常時の補強に若干の追加補強をすることで耐震設計を満足
する可能性を示している． 
3) 常時で補強された道路盛土のレベル 2 相当地震動に対する安定性について，特に人
口基盤構造を導入することにより，工費（材料費+施工費）の観点から比較的安価な
耐震補強が可能となる． 
 
 常田らの実験では考慮されていないが，自然基盤と同様に人工基盤においても排水施
設の確保にも留意が必要と考えられる．また，すべり面制御に関する性能設計について
は別途検討することを要している．今後，新設の道路盛土で現地発生土を利用する際に，
品質確保の点で改良が必要になる場合が多くなると想定されるが，この改良地盤を人工
基盤構造あるいはジオテキスタイルと組み合わせた構造とした性能設計が有効である
と提言している． 
 
2.3.2 ジオテキスタイルによる道路盛土の天端補強構造に関する研究 8) 
 竜田らは前項で記したすべり破壊制御の設計概念 7)9)を実現する方法の一つである天
端補強構造を対象として，道路盛土の天端をジオテキスタイルで補強することで地震時
の致命的なすべり破壊を防ぐ天端一体化工法の提案をしている．ここでは同工法につい
て，実大模型実験および動的遠心載荷実験によって，すべり破壊の制御特性を把握する
ことを目的とし，効果を検証した結果を以下に示す． 
 (1)天端一体化工法 
野外における実大模型実験竜田らが提案する工法の概念図について図-2.24 に示す．
既設盛土および新設盛土の耐震強化を想定しており，さらに，天端全面に敷設する場合
には再舗装に合わせた既設盛土での適用が考えられる．再舗装時における車線規制によ
る施工，あるいは路肩部での部分的な施工によれば交通規制を最小限に抑えることが可
能となる． 
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実大模型実験に用いた試験盛土は直方体（延長 3.6m，奥行き 1.8m，高さ 4.1m）で周
囲に支保工を施しており，4 つの補強盛土パターンに区切られている（図-2.25 参照）．
崩壊が発生しやすいよう材料は表-2.6 に示す通りで，細粒分がない細骨材を盛土に使用
し構築している．崩壊に至るまでの盛土変状の確認に加えてひずみの計測を行っている．
実験結果により得られた補強盛土の変状スケッチを図-2.26 に，各補強パターンの法肩
沈下量を図-2.27 に示す． 
 
 
 
 
図-2.24 天端一体化工法の概念図 
表-2.6 使用材料 
図-2.25 盛土補強構造（断面図） 
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スケッチ図より，補強領域が自重によ
って滑り出す結果となっていることが
分かる．補強構造を決めるに当たって，
補強領域端部の固定方法を決める必要
性が確認された．また，補強パターン 2
と 3 において法肩沈下量を小さく抑え
ることができた結果より，盛土下部の
すべりに対する補強効果があったこと
が確認された． 
（2）遠心模型実験 
模型実験は長さ 900mm，高さ 300mm，
奥行き 280mm の剛な土槽を用いて 30G
の遠心載荷場で実施された．盛土模型
は高さ 290mm の片盛土であり，のり面
勾配は 1:1.2 で設定されている．実験で
はジオテキスタイルの敷設方法を変更
させた 2 ケース，無対策試験盛土の合
計 3 ケースとした．ここで，ジオテキス
タイルによる対策効果を正しく評価す
るには，実物補強材との相似性を十分
考慮する必要があると考えられる．竜田らは模型と実物の相似性を式-2.7 に示しており，
材料の剛性を模型と実験で同様にすれば，材料の厚みを調整することで満足される．た
だしジオテキスタイルについて遠心加速度を考慮した厚みに調整することは容易では
ないため，材料の剛性を小さくすることで相似性を満たすことが一般的である． 
 
    E m t m n = E p t p    式-2.7 
但し 
E : 材料の剛性    t : 材料の厚さ    n : 遠心加速度 
加速度成分や変位に加えて盛土模型の最終残留変形を把握するために，盛土模型の中央
断面には色砂を挿入した．無対策模型の実験後の色砂の変形状況を撮影した写真を図-
2.28 に，天端補強を施しせん断波速度が 186（m/s）の試験盛土（ケース 1）を図-2.29
に，せん断波速度が 202（m/s）の試験盛土（ケース 2）を図-2.30 に示す．
図-2.26 崩壊断面図 
図-2.27 法肩沈下量 
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 以上の実験結果より，竜田らが提案する「天端一体化工法」の補強効果について，既
設盛土の天端を効率よく補強することで大きな耐震補強効果を生み出すことが可能で
あることが明らかになった．しかしながら，この工法は盛土全体の対策を求めるのでは
なく，地震時において道路が寸断されるなどの盛土構造物の致命的な被害を防ぐことが
前提条件となることも併せて確認された．以上より，盛土斜面の下部においてはある程
度の変形は許容されるものとなる． 
 震災時の道路盛土は早期復旧に向けて大切な役割を担っており，被災時に緊急的な交
図-2.28 無対策盛土の残留変形とスケッチ 
図-2.29 対策盛土ケース 1の残留変形とスケッチ 
図-2.30 対策盛土ケース 2の残留変形とスケッチ 
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通運用が可能な水準を確保できる点は，提案している「のり先補強」の着目点として重
要である． 
 
2.3.3 地震時のすべり破壊に対する道路盛土の耐震性向上に関する遠心載荷実験 10) 
 常田らは特に地方部の中山間部における道路およびそのネットワークの重要性に着
目し，道路盛土における耐震対策の必要性を指摘している 11)．そこで，地震時の道路盛
土のすべり破壊の発生機構を明らかにするとともに，遠心載荷模型振動実験により盛土
の法尻補強工法について検証を行っている． 
すべり破壊の発生特性の把握及び対策効果の比較のための無対策実験，盛土の法尻補
強工法に関する実験，盛土の法肩直下の遮断構造工法に関する実験の 3 ケースを実施し
ており，模型実験は図-2.31 に示す剛な土槽を用いている．盛土模型の作成方法は，盛
土全体の形状からなる密度が 1.45（g/m3）となるよう，3cm 毎に締固めが行われている．
盛土内に水平・上下方向の加速度計を設置し，法肩付近の鉛直及び水平方向にはレーザ
ー変位計を設置した．なお，既往の研究によってすべり破壊を発生した盛土模型の残留
変形状態では，複数のすべり面が発生していることが確認されている． 
 
  
図-2.31 すべり破壊実験のモデル 
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 水平加速度の時刻歴は図-2.32 に示す通りであり，法先と法肩付近については入力加
速度に対して応答加速度が約 1.3 倍及び約 1.6 倍に増幅していることがわかる．実験後
に地盤模型の中央断面を開削し，色砂の残留形状を撮影した写真と地表面標点の加振前
後の位置は図-2.33 に示す通りである．これらの結果から，すべり面が法面から深度 4～
5cm にある浅いすべり面，深度約 8cm にあるやや深いすべり面が確認されている．さら
に深度 13cm の深い位置にも僅かな潜在的なすべり面が認められた．法肩及び法面中央
部の斜面方向最大変位は実験値で 89mm であり，法肩の沈下量は 57mm となっている．
また，法肩付近のすべり面に乗るすべり土塊部分はすべりによって乱されており，中間
のすべり面は法肩から約 97mm であった．中間のすべり面が最も大きく，次いで浅い深
度のすべり面，深い位置のすべり面となっている．これはすべり量を求める場合，複数
のすべり面による累積すべり量で評価する必要があることを示唆している． 
 
図-2.32 水平加速度の時刻歴 
図-2.33 無対策実験の盛土内部の残留変形状況 
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 次に常田らが実験を行った法尻対策（図-2.34 参照）と遮断構造対策（図-2.35 参照）
の 2 工法についての残留変形をそれぞれ図-2.36，図-2.37 に示す． 
 
 
 
 
 
 常田らの論文中に図示はされていないが，法尻補強試験盛土に対する 300Gal の入力
加速度ではすべりの発生がなかった．このことから，盛土に対して法尻補強をすること
ですべり発生の限界地震動が上昇したと推察される．無対策実験及びすべり破壊制御に
図-2.34 法尻対策時のすべり面形状 図-2.35 遮断構造対策時のすべり面形状 
図-2.36 法尻対策実験の盛土内部の残留変形状況 
図-2.37 遮断構造対策実験の盛土内部の残留変形状況 
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関する法尻補強・強化構造対策実験と遮断構造対策実験の結果に基づいて加速度・変位・
すべり面の発生位置などの比較を行うことで，すべり破壊制御工法としての 2 工法の効
果について以下が考察できる． 
①法面での法面方向対策の移動残留変位は，法尻補強・強化構造対策では無対策時と同
等であるが，遮断構造対策では大きくなる． 
②天端沈下量について，被害規模の目安となる法肩の鉛直変位では法尻補強・強化構造
対策および遮断構造対策いずれにおいても，無対策実験に比べて小さく，特に法尻補強
で顕著な結果となっている． 
③すべり面の発生位置及びすべり到達長について，法尻補強・強化構造対策及び遮断構
造対策のいずれでも無対策実験と比較して，すべり線は浅くなり，天端でのすべり面の
到達長が短くなる．その効果は遮断構造対策でより顕著である． 
 つまり，すべり破壊制御工法の設計概念の具体的工法として法尻補強は，固定条件の
下では盛土高さを減ずる効果が得られ，それによりすべりを発生させる限界地震動を上
げることができる．さらに，すべり発生についてはすべり面位置を浅くし，天端でのす
べり到達長を短縮する効果，特に法肩の鉛直沈下量を低減する効果を期待できる．遮断
構造対策は，下端ヒンジと上端自由ですべり面の通過を許容しない構造の下では，すべ
り面の発生を遮断構造の前面に限定できるとともに，すべりの発生についてはすべり面
位置を浅くし，盛土天端を一様に沈下させる効果，特に天端でのすべり到達長の短縮効
果が期待できる．盛土のすべり破壊では，すべりが盛土上部から発生し，下方に進行す
る．両者の進行性の相関関係の検証は今後の課題と考えられる． 
 
2.3.4 法尻補強した道路盛土の振動台実験 12) 
 鍋島らは盛土構造物を経済的に補強することを目的とし，法尻を補強した盛土の耐震
性について検討を行っている．比較検討のため法尻を補強した盛土と無補強盛土の模型
を作成して振動台実験 13)を行い，加振時の天端応答加速度と天端変位を比較し，法尻補
強範囲が盛土構造物の耐震性に及ぼす影響についても検討するため，補強領域を変化さ
せた盛土の模型についても振動台実験を行っている．実験に用いた振動台装置は図-
2.38 であり，振動方向は水平・垂直の二方向であり，二軸同時またはいずれか一軸の加
振が可能となっている． 
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 次に模型盛土について記述する．模型盛土の寸法，形状及び法尻補強された範囲を図
-2.39～図-2.41 に示す．まず，土槽内に乾燥した豊浦砂を約 30mm 敷き詰め基礎地盤を
作成する．その上に含水比 5%で階段状の盛土を作成した後に 1:1 勾配の法面を作成し，
天端幅 120mm，高さ 150mm の模型盛土を作成した．法尻補強部分については含水比 5%
の豊浦砂で締固めて作成しているため外見上は差がわからない．加振方向は水平一方向
のみで行い，第一段階として 400Gal，500Gal，630Gal と加速度を 10 秒ごとに段階的に
増加させて加振し，盛土破壊が生じない場合には第二段階として 500Gal，630Gal，710Gal
の加速度で加振を行った．入力波形は 8Hz の sin 波形を用いている．第一段階で破壊し
た盛土はなく，第二段階の 710Gal の加速度で加振した際に全ての模型盛土が破壊した
ため，ここでは第二段階の加振結果のみを記載する． 
図-2.38 土槽及び模型盛土 
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図-2.39 無補強盛土模型の寸法・形状・補強領域 
図-2.40 法尻補強された盛土模型（補強領域小）の寸法・形状・補強領域 
図-2.41 法尻補強された盛土模型（補強領域大）の寸法・形状・補強領域 
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（1）無補強盛土 
 無補強盛土の加振加速度―時間関係及び天端変位―時間関係を図-2.42，図-2.43 にそ
れぞれ示す．このケースでは 500Gal の入力加速度で最大天端応答加速度は約 560Gal，
630Gal 入力時には約 770Gal を計測した．入力加速度に対して天端応答加速度はいずれ
も大きな値となっていることがわかった．また，盛土天端変位は 500Gal 入力時に約
2.5mm，630Gal 入力時に約 6mm の沈下が発生している． 
 
（2）法尻補強盛土（補強領域小） 
 次に補強領域の小さな法尻補強盛土における実験結果を図-2.44，図-2.45 に示す．
500Gal入力時の最大天端応答加速度は約510Gal，630Gal入力時に約730Galを計測した．
無補強盛土と比較すると天端応答加速度が減少しており，法尻補強の効果がみられる．
本研究の小型振動台実験と同様の傾向を示しているといえる．天端沈下量に関しても，
500Gal 入力時に約 1.5mm，630Gal 入力時に約 4mm と無補強盛土と比較して沈下量を低
減させる効果を確認することができた．つまり，法尻補強に関する耐震補強効果が確認
された． 
  
図-2.42 加振加速度―時間関係 
図-2.43 天端変位―時間関係 
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（3）法尻補強盛土（補強領域大） 
 そして，補強領域の大きな法尻補強盛土における結果を図-2.46，図-2.47 にそれぞれ
示す．500Gal 入力時の天端応答加速度はほぼ振動台加速度に等しく，630Gal 入力時にお
いても天端応答加速度は約 650Gal に増加しただけであった．高さ方向の加速度増幅を
抑制することができたと考えらえる．このことから，このケースでは他ケースよりもは
るかに天端応答加速度が減少しており，耐震性の向上がみられている．天端変位につい
てもほとんど沈下が生じていない． 
 
  
図-2.44 加振加速度―時間関係 
図-2.45 天端変位―時間関係 
図-2.46 加振加速度―時間関係 
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 図-2.48～図-2.50 は第二段階加振後における盛土天端の崩壊状況を撮影したもので
ある．全ての試験ケースにおいて盛土の崩壊が確認できるが，無補強盛土や法尻補強盛
土（補強領域小）と比較して，補強領域を大きくした法尻補強盛土は盛土天端が残存し
ていることから，補強領域を更に増加させることで盛土天端まで崩壊に至らない盛土を
作成できる可能性が推察される．最適な補強範囲については更なる実験と考察が必要と
なる．以上の結果から，法尻補強による盛土の耐震補強効果を評価すると，以下の考察
ができる． 
1）法尻補強面積が増加するほど天端応答加速度の増幅率が低下しているため，無補強盛
土と比較して法尻補強された盛土の天端応答加速度は減少する． 
2）法尻補強範囲を拡大することにより，耐震性が向上する． 
3）具体的には法尻補強範囲を 6.7%から 22.2%に拡大した場合，500Gal および 630Gal 加
振時において天端応答加速度が約 15%減少する． 
 
図-2.47 天端変位―時間関係 
図-2.48 加振後における盛土天端の崩壊状況 無補強盛土 
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2.3.5 土のう積層システムを適用した補強堤体の実物大振動実験 14) 
 全国でため池は 20 万か所存在し，中でも 70 %のため池は江戸時代以前に築造された
ものとされており，老朽化がすすんでいるものとされている 15)．近年頻発する地震や豪
雨時にため池が決壊し，下流地域への二次被害が想定される．松島らは豪雨および地震
に対する堤体の安定性を高めるため，土のう積層システムを用いたため池堤体の改修工
法を検証した．この工法の特徴として，①土のうを堤体背面に傾斜させて積層すること
で簡便に水平方向の滑動抵抗力の向上，②大型土のうを十分に転圧することで扁平化し，
圧縮剛性を改善したことが挙げられる．構造的安定性を検証するうえでは特に地震時の
滑動破壊メカニズムを検証するため，図-2.51 に示すように，水平および傾斜積層させ
た土のう堤体の振動実験を行った．入力加速度は 300，500，700，1000 gal とし，堤体に
図-2.49 加振後における盛土天端の崩壊状況 法尻補強領域小 
図-2.50 加振後における盛土天端の崩壊状況 法尻補強領域大 
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大きな崩壊が現れた時点で加振を中止している． 
 
加振後の天端の沈下量を図-2.52 に示す．どの加振レベルにおいても傾斜積層のケー
スで沈下量が小さくなっていることが確認できる．また，図-2.53 に加振後の堤体斜面
の地表面分布を示す．水平積層のケースでは 700 gal 加振後に堤体下部に土のう間に顕
著な滑動が見られるが，傾斜積層のケースでは 700 gal，1000 gal 加振後でも大きな滑動
が生じておらず，傾斜積層において滑動抵抗が向上した可能性が考えられた．次に 500 
gal 加振時の積層面上の垂直応力およびせん断応力増分のグラフを図-2.54 に示す．水平
積層のケースでは土のう間に活動が生じるため，鉛直応力およびせん断応力の増分は頭
打ちであるが，傾斜積層のケースでは水平方向の滑動抵抗が高いために主導方向の慣性
力に対して積層面に高い垂直力およびせん断応力が発生したことにより垂直およびせ
ん断応力の増分が高くなっていた．以上より，傾斜積層したケースでは高い地震力にお
いても土のう間の滑動を抑制し，堤体の安定性を維持し，堤体の機能を保持している． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(a) 水平積層 (b) 傾斜積層 
図-2.51 土のう堤体 断面図 
図-2.52 加振後の天端の沈下量 
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2.4 鉄鋼スラグに関する既往の研究 
本研究では土のうの中詰め材として，鉄鋼スラグと細粒分の多い建設残土を混合した
スラグ混合土を使用している．スラグ混合土を用いるメリットとして，スラグの持つ水
硬性と粒度改善効果により，土のう構造体のクリープ特性の向上効果が見込まれる．ス
ラグに関しての研究事例を以下に示す． 
 
2.4.1 鉄鋼スラグの生成過程および種類 16) 
 鉄鋼スラグは大きく 2 種類に分別され，高炉で鉄鉱石を溶融・還元する際に発生する
高炉スラグと，鉄を精錬する製鋼段階で発生する製鋼スラグが存在する．それぞれの製
鋼フローを図-2.55 に示す． 
高炉スラグは鉄鉱石に含まれるシリカなどの鉄以外の成分や還元材として使われる
図-2.35 加振後の天端の沈下量 
図-2.54 500 gal 加振時の垂直およびせん断応力の増分 
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コークスの灰分が副原料の石灰石と結合することで生成され，特徴として比重が銑鉄よ
りも小さいため，溶融状態では銑鉄の上部に分離され，回収が容易であることが挙げら
れる． 
一方で製鋼スラグ，高炉スラグは図-2.56 のようにさらに分類することができる．製
鋼スラグは高炉内で生成された銑鉄を靭性と加工性の高い「鋼」にする製鋼工程で生成
され，鉄鋼スラグの中でも 2 種類に分別される．石灰などの副原料を加えて酸素を吹き
込み，銑鉄に含まれる炭素やリン，硫黄などを取り除き，粘り強い鋼に精錬するときに
生まれる酸化物である転炉系製鋼スラグ，鉄スクラップを溶融・精錬した際に生成され
る電気炉系製鋼スラグの 2 種が存在する． 
 
鉄鋼の製造工程において副産物として発生する鉄鋼スラグは，高炉スラグと製鋼スラ
グに大別される．以下に高炉スラグと鉄鋼スラグについて記載する． 
① 高炉スラグ 
図-2.55 鉄鋼スラグ製品の製造フロー 
図-2.56 鉄鋼スラグの種類 
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高炉スラグとは融解した銑鉄を製造する高炉において，鉄鉱石に含まれる鉄以外の成
分と副原料の石灰石やコークス中の灰分がともに溶融分離回収されて精製され，銑鉄 1t
に対して約 290kg の高炉スラグが生成される．中でも高炉から排出されたスラグは約
1500℃の溶融状態にあり，その冷却方法によって徐冷スラグと水砕スラグに分類するこ
とができる． 
高炉徐冷スラグを写真-2.1(a)に示す．溶融スラグを冷却ヤードに流し込み，自然放冷
と適度の散水により徐冷処理することで，結晶質で岩石状の徐冷スラグとなる．一方，
高炉水砕スラグを写真-2.1(b)に示す．溶融スラグに加圧水を噴射するなど急激に冷却
処理することにより，ガラス質で粒状の水砕スラグとなる． 
 
② 製鋼スラグ 
銑鉄やスクラップから成分を調整し，靭性・加工性に優れた「鋼」を製造する製鋼工
程での副産物として生成される．中でも製鋼スラグは転炉から生成する転炉系スラグ，
鉄スクラップ材を原料とし，電気炉製鋼工程で生成される電気炉系スラグに分類するこ
とができる． 
(i) 転炉系スラグ 
転炉系スラグは高炉徐冷スラグと同様に冷却ヤードで放冷や散水により徐冷処理さ
れた後加工され，転炉鋼 1t に対して約 110kg の転炉系スラグが生成される． 
(ii) 電気炉系スラグ 
鉄スクラップを溶解・精錬する際に生成する電気炉系スラグは，酸化精錬で生成する
酸化スラグと還元精錬で生成する還元スラグがあり，電気炉酸化スラグは電気炉鋼 1t あ
たり約 70kg，還元スラグが約 40kg 生成される． 
 
 
写真-2.1 高炉スラグ 
(a) 高炉徐冷スラグ (b) 高炉水砕スラグ 
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2.4.2 製鋼スラグの水硬性の化学的メカニズム 17) 
スラグは Ca，SiO2，Al などがイオンとして間隙水中に溶出し，OH-（水酸化物イオン）
が生成される．そして，間隙水中のイオン濃度が上昇して水和物の飽和濃度に達し，C-
S-H（珪酸カルシウム水和物）を生成するポゾラン反応，C-A-H（カルシウム－アルミネ
ート水和物）を生成する水和反応が起きる．これらの反応のメカニズムを式-2.8 と式-
2.9 に表す．そこで析出した水和物が，粒子の接触点で液相反応を起こし，粒子同士を
固結するメカニズムになっている． 
 
Ca(OH)2 + SiO2 + nH2O →C-S-H（ポゾラン反応）       式-2.8 
Ca2+ + AlO2- + X- + nH2O →Ca4 Al2 O6 X2・nH2O (n=10～19)    式-2.9 
 
また，室内試験の結果より，転炉系製鋼スラグの混合による軟弱浚渫土は固結し，一
軸圧縮強度で数百 kN/m2 程度の強度発現が可能であることが確認されている．一方，f-
CaO含有率が極めて低いスラグに関しては混合しても非固結のままであり，浚渫土のSi，
スラグの f-CaO 等が固結に作用している可能性があることが考えられている．表-2.4 に
製鋼スラグの化学物性と強度との相関係数を示す．製鋼スラグ混合率は 30%であり，水
色部分は相関係数 0.7 以上の強い相関，黄色部分は相関係数 0.4 以上 0.7 未満であり，高
い相関関係を示していることがわかる． 
 
表-2.7 製鋼スラグの化学物性と強度との相関係数 
強度影響の可能性が 
あるパラメータ 
強度測定試料 
と測定材齢 
CaO/W 
(kg/L) 
f-CaO/W 
(kg/L) 
SiO2/W 
(kg/L) 
Al2O3/W 
(kg/L) 
可溶性 Si 
溶出量 
（mg/L） 
可溶性 Al 
溶出量 
（mg/L） 
東京湾泥土に 
各種製鋼スラグを 
混合した試料 
7 日 0.048 0.675 0.272 0.219 0.496 0.414 
14 日 0.014 0.763 0.258 0.202 0.636 0.428 
大阪湾泥土に 
各種製鋼スラグを 
混合した試料 
7 日 0.471 0.934 0.253 0.239 0.548 0.118 
14 日 0.679 0.918 0.309 0.226 0.608 0.060 
三河湾泥土に 
各種製鋼スラグを 
混合した試料 
7 日 0.769 0.884 0.415 0.031 0.784 0.106 
14 日 0.694 0.835 0.423 0.111 0.785 0.237 
 
2.4.3 スラグ混合土の強度特性に関する既往の室内試験 18) 
 盛土の施工にスラグ混合土を使用するためには①交通荷重に耐えられる強度がある
こと，②流出水の pH が低く環境に影響をあたえないこと，③耐水性に優れること，④
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耐震性に優れることが求められる．三井らは上記の 4 点を満足することができるスラグ
混合土の配合率を室内試験により求めた． 
養生日数 28 日の時のスラグ配合率と一軸圧縮強度の関係(図-2.57)から，気中養生と
水中養生に強度に差が見られないため，養生方法による強度への影響は見られない．ス
ラグ配合率に着目すると，30 %を超えると一軸圧縮強度が大幅に増加していることがわ
かる．特に配合率 50 %で最も強度が高い結果となった． 
 
次に，スラグ配合率と pH の関係を図-2.58 に示す．スラグ配合率が少ないほど初期
pH は低く，その傾向は試験開始から時間が経過しても同様の傾向を示している．スラグ
配合率が 10%のケースのみ，水質汚濁法で定められている規定 pH（=9 程度）を満たし
ていることから，スラグ混合盛土を施工した場合，盛土から出る高アルカリ水が 3 ヵ月
以上の長期間に渡って流出してしまう懸念がある． 
 
0 50 1000
500
1000
1500
スラグ配合率,  (％)
一
軸
圧
縮
強
度
q u
(k
Pa
)
気中養生
水中養生
養生28日
図-2.58 スラグ配合率と pH の関係 
0 50 1008
9
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：60日経過
：90日経過
図-2.57 スラグ配合率と養生方法の違い 
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以上の結果を踏まえ，一軸圧縮試験の結果からスラグ配合率の違いは強度に大きく影
響し，50％配合の時に最も強度が高くなる結果が得られたが，著しく強度が発揮される
と現場での盛土の施工や改修，維持管理の際に支障を来す可能性が考えられる．スラグ
混合を道路盛土として適用するためには，盛土に求める基準強度としてダンプトラック
でも走行可能な 200～500kPa 程度の接地圧を確保すべきと判断された 19)．養生 28 日経
過後の一軸圧縮強度のグラフに 200～500 kPa の条件をあてはめた図を図-2.59 に示す．
スラグ配合率 25～40％，65～90％の強度がこれを満たしていることが分かる．また，前
述のスラグ配合率と pH 値の関係から，スラグ配合率が低いほど初期 pH，ならびに 3 ヵ
月経過時の pH も低くなることが示されていることから，スラグ配合率は上記の図-2.39
の緑で囲んだ範囲が最適だと考えられる．以上の内容を踏まえ，スラグ配合率 25～40％
程度で盛土を施工することで交通荷重に対して十分な強度を担保でき，高 pH 水の流出
を最低限に抑えることが出来る可能性があることが分かった． 
 
 
 
 
2.5 第 2 章のまとめ 
 本章のまとめを以下に示す． 
（１）土のうおよび土のう構造体に関する既往の研究 
 のり先補強工に土のうを用いることは，施工の容易さのみならず，土のうの拘束効果
や土のう同士の摩擦抵抗により，土単体よりも変形・強度特性において有利になる可能
図-2.59 盛土の施工に適したスラグ配合率 
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性があることが分かった．また，土のうを積層して構造体を構築する場合には，土のう
の積層方法やプレロード，およびプレストレスの載荷によって，土のう構造体の剛性に
差異が生じることも分かった．土のう，および，土のう構造体が有する特徴や課題につ
いて着目して研究を進めることが重要である． 
（２）盛土の耐震補強に関する既往の研究 
 盛土の耐震補強については，地震時におけるすべり崩壊を小さくすることが重要であ
ることが分かった．そのためには，本研究で提案している土のう構造体によるのり先補
強工法が，地震時において剛性を保ち，盛土のすべりに対して抵抗することですべりの
範囲を限定する効果が必要となると考えられる．また，耐震補強効果を検証するために
は，少なくとも小型の振動台試験装置による加振実験を行う必要があり，可能であれば
実物大の加振実験を行うことが望ましい． 
 既往研究から得られた課題として，のり先補強工法の耐震補強効果としては既往の研
究にて確認されているが，具体的に実現可能な方法の提示までにはいたっていない．し
たがって，本研究にて本工法の耐震性能や具体的な形状を提示することができれば，有
意義であると考える． 
（３）鉄鋼スラグに関する既往の研究 
 本工法は，耐震化を行う盛土から発生する建設残土を再利用できることが特徴のひと
つである．建設残土は，強度や変形において不適なものも存在していることが考えられ
るため，鉄鋼スラグが持つ①粒度改善効果や②水硬性を本工法に組み入れることで現地
残土が有する課題を解決できる可能性があることが分かった． 
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3.土のう構造体の室内試験 
 
3.1 はじめに 
 本章では，土のう構造体のせん断抵抗力ならびにクリープ変形に及ぼす土のう中詰め
材およびプレストレス荷重の影響に関して，土のうの中詰め方法の検討，一面せん断試
験およびプレストレス載荷時におけるクリープ変形を測定した結果を評価することに
より，土のう構造体の耐震性能を検証し，土のう構造体の耐震性能における有望性を述
べている．また，スラグ混合土を用いて同様の実験を行い，中詰め材が土のう構造体の
強度に及ぼす影響についても検証した． 
 
3.2 中詰め材料の評価 
3.2.1 試験概要 
 土のう構造体の強度を推定するためには，土のう中詰め材の強度を把握しておく必要
がある．そこで各種物性試験を行うとともに，一面せん断試験 1)を実施し，中詰め材の
強度定数を測定した． 
使用した中詰め材料は筑波産まさ土，現地発生土，スラグ混合土(体積比で鉄鋼スラグ：
現地発生土=1:1，1:2，1:3)である． 
 
3.2.2 土のう中詰め材の物性試験 
 土のうの中詰め材に使用する土試料について，土粒子密度試験，粒度試験，締固め試
験を行った．土粒子密度を表-3.2.1，中詰め資料の物理特性を図-3.2.1 のグラフに示す．
図-3.2.1(b)の締固め試験結果から，スラグを混合することで最大乾燥密度が大きくな
り，スラグの配合率が多くなるほど最大乾燥密度は大きくなっている． 
 
表-3.2.1 土粒子密度 
 まさ土 現地発生土 スラグ混合土 
1 対 1 
スラグ混合土 
1 対 2 
スラグ混合土 
1 対 3 
ρ s [g/cm3] 2.65 2.63 3.14 2.92 2.80 
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3.2.3 土のう中詰め材の一面せん断試験 
(1) 試験概要 
 土のうの中詰め材のせん断強度を把握する必要があるため，定圧一面せん断試験を実
施した．使用した土試料はまさ土，建設残土（現地発生土），スラグ混合土(建設残土：
鉄鋼スラグ=1:3)を使用し，直径 60 mm，高さ 40mm の供試体に対し，第 5 章で後述する
土のう作成後の締固め度の平均値(Dc=87 %)，最適含水比となるように供試体を調整し
た．上載荷重は土のう構造体に載荷するプレストレス荷重を想定し，50 kPa, 75 kPa, 
100kPa とした． 
 実施した定圧一面せん断試験に対し，せん断強度定数（c,φ）は各試験における鉛直
応力とせん断応力の関係から求めた．定圧一面せん断試験試験機の概略図を図-3.2.2 に，
試験装置の写真を写真-3.2.1 に示す． 
(2) 試験手順 
① 供試体の作製 
供試体の寸法は直径 60 mm，高さ 40 mm とし，原粒度の土試料に 2 mm のふるいをか
けたものを使用した．また，土試料を所定の締固め度（Dc = 87 %），および，最適含水
比になるよう含水比調整した試料をモールド内へ詰めていき，1 層にて静的な締固め
を行い供試体を作成した． 
② 供試体の設置 
一面せん断試験機に上下のせん断箱を設置し，この時点の位置をせん断変位のゼロ点 
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に設定した．モールドから供試体を押し出し，せん断箱内に設置する． 
③ 圧密過程 
本試験では中詰め材の沈下特性を把握するため，後述の土のう静的載荷試験と同様に
25kPa→50kPa→75kPa→100kPa と各荷重について段階的に載荷し，圧密終了時刻に達
すると次の段階に荷重を増加させた．また圧密過程の終了条件として，3t 法を適用し
て沈下における最急勾配から圧密終了時刻を決定した． 
④ せん断過程 
せん断速度は 0.1 mm/min の定速とし，最大せん断変位が 7.0 mm になった段階で試験
終了とした． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
①：水平載荷用ドライブユニット  ⑧ベロフラムシリンダー 
②：ダイレクトドライブモーター  ⑨垂直変位測定用変位計 
③：AD 変換ボード              ⑩せん断変位測定用変位計 
④：ストレインアンプ            ⑪EP 変換機 
⑤：スライドユニット            ⑫DA 変換ボード 
⑥：せん断応力測定用荷重計    ⑬元圧 
⑦：鉛直応力測定用荷重計     ⑭パーソナルコンピューター 
図-3.2.2 一面せん断試験機の概略図 
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(3) 試験結果 
 試験に使用した土試料の粒径加積曲線を図-3.2.3，100 kPa 載荷時の圧密過程の沈下
量を図-3.2.4，一面せん断試験によって得られた強度定数の一覧を表-3.2.2 に示す． 試
験に用いた試料は，2mm のふるいを通過したものを使用したため，粒径加積曲線におい
て粒径が 2mm で通過百分率が 100%となっている． 
また，一面せん断試験の結果を図-3.2.5，図-3.2.6，図-3.2.7 に示す．他の 2 ケース
と比較してまさ土のケースで粘着力 cd が高くなっており，一方，建設残土，スラグ混合
土のケースでは間佐渡津比較して内部摩擦角が大きくなっている．建設残土と比較して
スラグ混合土は，スラグを混合するによって粒度が改善されて，内部摩擦角が増加した
と考えられる． 
 
 
表-3.2.2 一面せん断試験 強度定数 
土試料 まさ土 建設残土 スラグ混合土 
強度定数 
c d kPa φ d ° c d kPa φ d ° c d kPa φ d ° 
16.2 37.2 11.6 40.1 11.1 41.8 
 
写真-3.2.1 一面せん断試験機 
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図-3.2.3 使用土試料 粒径加積曲線(2 mm 以下) 
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(4) 考察 
 土のう構造体の強度を推定するために必要となる土のう中詰め材の強度について定
圧一面せん断試験を実施して中詰め材の強度定数を測定した．なお，本研究で想定して
いる中詰め材としては，のり先補強の施工時に盛土を切土することにより発生する盛土
材料（現地発生土），あるいは，盛土材料にスラグを混合したスラグ混合土である．本章
の試験結果により，スラグ混合土は現地発生土と比較して粒度改善効果により，せん断
抵抗力が向上することが分かった． 
 
3.3 土のう積層体の一面せん断試験 
3.3.1 試験概要 
ハニカム構造 2),3)を有する土のう構造体のせん断強度を検証するため，土のう積層体
を模した一面せん断試験を行った．土のう積層体の一面せん断試験は，大阪産業技術
研究所和泉センターが保有するジオシンセティック摩擦特性評価装置 (写真-3.3.1) を
用いた．使用する土のうは直径 100 mm，長さ 350 mm とし，断面図(図-3.3.1)に示す
ように上段に 5 体，下段に 6 体を千鳥配置で設置する．載荷荷重は 20 ,60, 100 kPa とし
定圧条件にてせん断を行った．せん断強度定数は，鉛直応力とせん断応力の関係から
求めた．また，土のう袋自体の摩擦力がせん断強度に及ぼす影響も検証するため，2 種
類の摩擦係数が異なる土のう織り布(F-300＞T-300)に対しても一面せん断試験を実施し
た． 
  
写真-3.3.1 ジオシンセティック摩擦特性評価装置 
(大阪産業技術研究所和泉センター保有) 
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3.3.2 試験手順 
① 土のうの作製および設置 
使用した中詰め材は，粒径 4.75 mm 以下のまさ土とスラグ混合土を用い，最適含水
比となるように調整した．スラグ混合土のケースでは 60 kPa，100 kPa では 4.75 mm の
建設残土と鉄鋼スラグをそれぞれ容積比 1 対 3 になるように混合したものを，20 kPa
では原粒度の建設残土と鉄鋼スラグを容積比 1 対 3 に混合したものを 4.75 mm ふるい
を通したものを使用した． 
作製時の状況を写真-3.3.2 に示す．直径 100 mm，長さ 350 mm の土のうを所定の
長さ(せん断箱の奥行と同様の 350 mm)となるよう，土試料を 3 層ずつ入れ，各層 10 回
落下させて締固めを行って，第 5 章で記載した土のうの平均値となる締め固め度 D 
c=87 %，最適含水比となるように調整した．その後作製した土のうを下箱に 6 体，上
箱に 5 体を千鳥配置に写真-3.3.3 に示すように設置した． 
② 設置後の養生 
中詰め材にスラグ混合土を用いたケースのみ，鉄鋼スラグの持つ水硬性 4)による土
のう積層体のせん断強度の向上効果を検証するため，土のうを設置後に養生した．し
かしながら実験スケジュールの都合上，完全に硬化が見られるまでの養生期間を設け
ることができなかった．そのため予備検討として最適含水比のスラグ混合土を中詰め
した土のうを作製し，それがおよそ 3 時間程度で硬化が確認されたため，本実験では
3 時間養生させてせん断試験を行った． 
③ 荷重載荷およびせん断過程 
せん断速度は 1mm/min とし，せん断変位が 50mm になった時点で試験を終了した． 
ジャッキが下箱を押すことにより，固定された上箱の中に設置された土のうと下箱の 
土のうがせん断されることにより，土のう積層体のせん断応力が計測される． 
図-3.3.1 試験機断面図 4) 
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3.3.3 試験結果 
まさ土を中詰めした土のう積層体一面せん断試験の結果を図-3.3.3，図-3.3.4に，土
のう織り布どうしの一面せん断試験結果を図-3.3.5，図-3.3.6 に示す．土のう織り布の
摩擦係数は T-300：φ = 17.4 °，F-300 : φ = 22.9 °であり，土のう積層体一面せん断の
試験結果も摩擦係数の高い F-300 の土のうを使用したケースで F-300 : φ = 37.3 °とな
っており，内部摩擦角が T-300 のケースより高くなっている．前述のまさ土の一面せん
断試験結果(表-3.2.2)から，まさ土の試験結果とおよそ同等の内部摩擦角の値となって
いることがわかる．せん断後の積層体(写真-3.3.4)から，一部は乗り越えたように見え
るが，土のう全体に乗り越えが見られなかった．これは試験機の構造上鉛直変位の変位
が制限されるため，せん断に伴う乗り越えの際にせん断箱から反力を受け，土のう積層
体の内部の土が変形したと考えられる．そのため，土のうの谷間角に相当する強度 5)に
写真-3.3.2 土のう作製の様子 
写真-3.3.3 土のう積層時 
3.土のう構造体の室内試験 
                                                        
52
ついても，今回の試験では確認することができなかった．しかしながら，土のうの織り
布同士の摩擦係数と比較すると大きな摩擦係数が得られており，土のうがハニカム状に
かみ合うことで抵抗して中詰め材自体がせん断破壊したと考えられる．この結果から，
土のうにプレストレスを載荷してハニカム状にかみ合わせることで，中詰め材と同等の
せん断強度が得られることが分かった． 
 
写真-3.3.4 せん断後の土のう積層体 
(a) 土のう積層体全体図 (b) 土のう積層体 一部採取後 
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 一方，スラグ混合土を中詰めした土のう積層体一面せん断試験結果を図-3.3.7 に，せ
ん断後の土のう積層体の写真を写真-3.3.5 に示す．また，一連の土のう積層体一面せん
断試験結果を表-3.3.1 に示す．スラグ混合土のケースでは，まさ土のケースよりも最大
せん断応力が高くなっていることがわかる．さらに，内部摩擦角はまさ土のケースより
も小さくなっているが，粘着力が増大していることが分かる．以上により，スラグ混合
土の水硬性により土のう積層体の剛性が高まり，粘着力の向上に寄与したのではないか
と考えられる．前述のスラグ混合土の一面せん断試験と比較すると内部摩擦角は減少し
ているが，粘着力については増大していた．  
土のう積層体の一面せん断試験の結果から，土のう積層体の摩擦係数はおよそ中詰め
試料と同等以上であり，設計時には中詰め試料の強度定数を用いることができる可能性
がある．さらに最適含水比のスラグ混合土を中詰め材に使用することで半時間で水硬性
を発揮し，土のう積層体の剛性を高めることができる．その結果，粘着力 c が向上する
という結果を得ることができた．さらに，時間経過とともにさらに固化は進行するため，
時間経過とともに粘着力 c は増加していくことが考えられる． 
 
表-3.3.1 土のう一面せん断試験 試験結果 
 φ d [deg] c d [kPa] 
土のう織り布(T-300) 17.4  
土のう織り布(F-300) 22.9  
まさ土中詰め土のう(T-300) 34.5 6.0 
まさ土中詰め土のう(F-300) 37.3 6.1 
スラグ混合土中詰め土のう(T-300) 32.2 25.6 
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図-3.3.7 土のう一面せん断試験結果 (スラグ混合土 T-300 土のう使用) 
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 スラグ混合土を中詰め材とした一面せん断試験終了後の土のう形状を検証するため，
せん断上箱右の圧縮された土のうを取り出した．せん断に伴う変形により，直径 10 cm
だった土のうが 1 辺約 8 cm の長方形に変形していた．また，スラグ混合土の水硬性に
よる固化が進んでいたため，せん断後の土試料は写真-3.3.6 のように自立した．このこ
とから試験に要した時間が約 3 時間であった土のうがスラグ混合土の水硬性により固化
が進んでいたことが分かった． 
 
 
 
写真-3.3.5 せん断後の土のう積層体 
写真-3.3.6 せん断後の土のう積層体 
(a) せん断後の土のうの直径 (b) せん断後の土のう中詰め材の固化状況 
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 また，実験に使用した土のうに対し，写真-3.3.7 に示す小型コーン貫入式土壌硬度計
(SHIMPO 製， コーン角 120 °)を用いて水硬性による固化についても検証を行った．土
のう一面せん断試験実施 1 日後，5 日後のスラグ混合土中詰め土のうに地盤硬度計を写
真-3.3.8のように等間隔の 7点に貫入し，高度を検証した．土のう採取箇所を写真-3.3.9
に示す．せん断により圧縮されている可能性のある上段-5，下段-1，下段-4，圧縮の影響
を受けない下段-5 を採取し，地盤硬度計を貫入した． 
表-3.3.2 に地盤硬度計の値を示す．上段 5 番目の土のうは 5 日後に硬度がさらに増加
していることがわかるため，中詰めしたスラグ混合土の固化が確認できた．特に圧縮の
影響を受けた上段-5 土のうと下段-1 土のうで地盤硬度計は高い値を示した．また，使用
した高度計の上限がおよそ 50 N であるため，14 日後に測定したが，さらなる固化が見
られたために計測不能であった． 
 
表-3.3.2 せん断後の土のうの硬度 
(a) 上段-5 番目土のうの硬度 
上段-5 ① N ② N ③ N ④ N ⑤ N ⑥ N ⑦ N 
1 day 27.72 43.78 56.57 62.15 63.19 64.81 54.93 
5 day 28.11 64.09 77.18 72.22 76.95 67.99 51.80 
(b) 下段-1 番目土のうの硬度 
下段-1 ① N ② N ③ N ④ N ⑤ N ⑥ N ⑦ N 
5 day 60.39 56.83 65.17 75.94 73.69 60.79 72.03 
(c) 下段-4 番目土のうの硬度 
下段-4 ① N ② N ③ N ④ N ⑤ N ⑥ N ⑦ N 
5 day 42.21 41.33 57.62 58.48 65.50 66.31 62.24 
(d) 下段-5 番目土のうの硬度 
下段-5 ① N ② N ③ N ④ N ⑤ N ⑥ N ⑦ N 
5 day 42.97 49.77 60.94 59.77 56.86 76.40 74.24 
 
 
 
写真-3.3.7 山中式土壌硬度計 
① 
② 
③ 
④ 
⑤ 
⑥ 
⑦ 
写真-3.3.8 土壌硬度計計測箇所 
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3.3.4 本節のまとめ 
 3.2 節に示した一面せん断試験結果では，まさ土よりもスラグ混合土において内部摩
擦角が大きく，中詰め材に使用することで強度が向上する可能性が考えられた．この結
果をうけ，実施した土のう積層体の一面せん断試験では，まさ土のケースでは土のう自
体の変形が生じ，中詰め材のせん断強度を測定した可能性があった．しかしながら，土
のうの織り布同士の摩擦係数と比較すると大きな摩擦係数が得られており，土のうがハ
ニカム状にかみ合うことで抵抗して中詰め材自体がせん断破壊したと考えられる．この
結果から，土のうにプレストレスを載荷してハニカム状にかみ合わせることで，中詰め
材と同等のせん断強度が得られることが分かった．設計時には土のう構造体の中詰め材
のせん断強度を設計強度として適用することが望ましいと考える． 
さらに，スラグ混合土を使用することで鉄鋼スラグの水硬性により土のう積層体の剛
性が上がり，粘着力が増大する可能性が見られた．加えて水硬性による固化が進むとと
もに粘着力が増加していくことも期待できる． 
 
3.4 土のうの中詰め方法に関する検討 
3.4.1 異なる土のう作成方法による締固め度の比較 
締固め度の高い土のうを作製し，土のう構造体として積層することで，より剛性の高
い土のう構造体を構築でき，プレロード，プレストレス載荷による変形量が抑制される
ことが期待される．そこで本章ではより剛性の高い土のう構造体を構築する方法として，
締固め度に着目した土のう中詰め方法を検証した．①積層数，②落下高さ，③落下回数
の 3 点に着目した土のうの中詰め方法を検討する． 
写真-3.3.9 せん断後の土のう採取場所 
(a) 上段土のう位置 (b) 下段土のう位置 
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 使用する土のうは写真-3.4.1 に示す枕型土のう(以下従来型と称す)であり，直径 20 
cm，長さ 50 cm であり，土のう用織布の物性を表-3.4.1 に示す．また，土のうの作成方
法として，写真-3.4.2 に示すように土のうにスラグ混合土(体積比で鉄鋼スラグ：建設
残土=1：3)を中詰めし，落下させることで締固めを行う． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
   
写真-3.4.1 枕型土のう      写真-3.4.2 土のう締固め方法 
 
 
 
 
 
 
 
 
(1) 積層数 
表-3.4.2 に示す 3 ケースにて土のうを作製し，締固め度を確認した．各層 10 回ずつ
30 cm の高さから落下させて，各層に入れる土量を①～③の量で各層締固め，土のう作
成後の締固め度を概算した．締固め度の測定方法としては土のう作成後の土のうの周長
を 3 か所で測り，それぞれの平均半径と土のうの高さから体積を算出した．その後，土
のう袋を除いた中詰め材の重量を計ることで締固め度を算出している．各ケース 3 体の
土のうを作成し，その土のうの締固め度の平均値を図-3.4.1 のグラフに示す． 
落下回数では最も多いにも関わらず③のケースが締固め度が最も低く，落下回数が最
も少ない一層締固めのケースで締固め度が最も高くなっている．このことから一度に多
くの土を入れて締固めることにより，締固め落下の際のエネルギーが増大すると考えら
表-3.4.1 土のう用織布の物性 
3.土のう構造体の室内試験 
                                                        
59
れる．実施工においては効率性が求められるため，一度に土を入れて締固める方法によ
って締固め度が高い土のうが作成でき，施工性の向上が見込まれる． 
 
表-3.4.2 土のう作成における積層数の比較 
 
 
(2) 落下高さ 
表-3.4.3 に示す 2 ケースにて比較を行った．落下回数および積層数は①のケースと同
様であり，落下高さが 10 cm，30 cm と異なっている．また締固め度の算出方法も同様で
ある． 
各ケース 3 体の土のうを作成し，土のうの締固め度の平均値を図-3.4.2 に示す．落下
高さが高い 30 cm のケースで締固め度が高くなっているが，落下高さ 10 cm のケースと
大きな差は見られない．実施工において人力で作成するケースであれば，施工性を考慮
して落下高さを高くする必要はないと考える． 
 
 
 土のう① 土のう② 土のう③ 
積層数 1 層 (30 kg) 2 層 (15 kg×2) 3 層 (10 kg×3) 
落下回数 10 回 (10 回×1 層) 20 回 (10 回×2 層) 30 回 (10 回×3 層) 
落下高さ 30 cm 30 cm 30 cm 
図-3.4.1 土のう内部締固め度と積層数との比較 
1 2 384
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）
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表-3.4.3 土のう作成における落下高さの比較 
 
 
 
 
 
(3) 落下回数 
表-3.4.4 に示す 2 ケースにて比較を行った．積層数および落下高さは①のケースと同
様であり，落下高さが 10 回，20 回と異なっている．また締固め度の算出方法も同様で
ある． 
各ケース 3 体の土のうを作成し，土のうの締固め度の平均値を図-3.4.3 に示す．落下
回数が多い 20 回落下のケースで締固め度がこれまでのケースの中で最も高くなってい
る．しかし実施工において人力で作成するケースであれば，労力を考慮して落下回数を
増やすことで施工性が低下すると考えられる． 
 
表-3.4.4 土のう作成における落下回数の比較 
 
 
 
 
 
 土のう① 土のう② 
積層数 1 層 (30 kg×1) 1 層 (30 kg×1) 
落下回数 10 回(10 回×1 層) 10 回(10 回×1 層) 
落下高さ 10 cm 30 cm 
 土のう① 土のう② 
積層数 1 層 (30 kg×1) 1 層 (30 kg×1) 
落下回数 10 回(10 回×1 層) 20 回(10 回×2 層) 
落下高さ 30 cm 30 cm 
図-3.4.2 土のう内部締固め度と落下高さとの比較 
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3.4.2 土のう中詰め材の違いによる締固め度の比較 
 本研究においては現地発生土を使用した土のうをのり先に積層することで効率よく
のり先補強工を施工できることを期待している．そこで，異なる土試料を用いることで
締固め度に違いはあるのかを検証した．比較した中詰め材はスラグ混合土(鉄鋼スラグ：
建設残土=1：3)と筑波産まさ土の 2 つの土試料で比較を行った． 
 表-3.4.5 に中詰め材の物性値を示す．後述する第 1 回実物大加振実験において，まさ
土を中詰め材として土のうを作成した時の土のう作成方法のまさ土の結果をプロット
したものが図-3.4.4 である． 
 表-3.4.5 から分かるようにそれぞれの試料の物性が異なっており，粒径加積曲線から
も粒度分布が大きく異なることがわかる．しかしながら，締固め度のグラフにおいては，
締固め度に違いは見られないことから，今回検証した中詰め試料は 2 種類ではあるが，
土のう作成過程において，土のう内部の締固め度は，中詰め材の物性によるものではな
い可能性が考えられた． 
表-3.4.5 土試料の物性値 
 
 
 
 
 
 まさ土 スラグ混合土 
ρ 
S
  g/cm3 2.65 2.80 
 w 
opt
 % 12.2 11.0 
ρ 
d
 
max
 g/cm3 1.91 2.10 
図-3.4.3 土のう内部締固め度 落下回数比較 
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図-3.4.4 異なる中詰め試料による土のう締固め度(平均値) 
 
3.4.3 本節のまとめ 
一連の試験結果より，作業性を考慮すれば，土のう袋に 30kgf 程度の土を一気に１
回で投入し，１回床に落下して振動を与える方法で充分に締固めできることが分かっ
た．土のう積層体の一体化のためには，土のう袋内の土材料が適度に締まった状態に
あることが好ましく，そのための人力による適切な締固め方法が分かった． 
 
3.5 土のう構造体の静的載荷実験 
3.5.1 実験概要 
後述する第 1 回実物大加振実験 7)において，土のう積層体にせん断変形が生じた．こ
の結果は土のう積層体の剛性が不十分であることを示しており，土のう構造体の耐震性
を高めるためには，土のう積層体へのプレストレス 8)を増加させることが有効であるこ
とが考えられた．しかし，プレストレスを維持することで土のう構造体にクリープ変形
が生じ，プレストレス荷重が減少する可能性があり，長期的な土のう構造体の一体化を
維持するためには，プレストレス荷重を保持する必要がある．そこで，土のう構造体へ
の載荷荷重および沈下量に着目し，プレストレス時のクリープ挙動の把握を目的として，
土のう積層体に対する荷重載荷実験を行った．なお，実験には，写真-3.5.1，写真-3.5.2
に示したまさ土およびスラグ混合土を土のうの中詰材として使用した．特にスラグ混合
土を使用することで，スラグの持つ水硬性 9)が発揮され，クリープの減少を期待し，実
験を実施した． 
赤：スラグ混合土 
青：まさ土 
1 2 3
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3.5.2 実験手順 
(1) 土のう作製 
長さ 50 cm，直径 20 cm の従来型枕型土のうを 30 kg となるように一層で 10 回落下さ
せて土のうを作製した．従来型土のうの作製手順を写真-3.5.3 に示す．後述する第 1 回
実物大加振実験では，加振試験後に枕型土のうから土が外部に流出してしまい土のうの
拘束効果が失われてしまったものも見受けられた 10)．それは，中詰め材を締固めた後に
口元を縛り付けただけであったため，結び目が開いてしまい内部の土が流動してしまっ
たためであると考えられた． 
本実験では従来型の枕型土のうに加えて，改良型土のうを使用している．改良型土の
うの作成手順を写真-3.5.4 に示す．従来型土のうと同様に締固めを行った後，袋の余剰
部を巻き込み，ひもで巻き込んで土のうを作製する．これにより外部への土の流出を抑
制できるとともに，内部の土の流動を抑制することができ，作成時の円柱形を保つこと
ができると考えられる．作製時の中詰めする土試料は自然含水比であり(w=3～5 %)，締
固め度は前節で記載したとおりおよそ D c=87 %となっている． 
写真-3.5.1 筑波産まさ土 写真-3.5.2 スラグ混合土 
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(a) 落下による締固め 
(c) 従来型土のう 完成形 
写真-3.5.3 従来型土のう 作製手順 
(b) 締固め後の縛りつけ 
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(2) 土のう積層 
土のうを作製後に写真-3.5.5 の手順で土のう構造体の積層を行う．奥行 1 m，横 1 m
となるように 2 列 3 段に千鳥状に作成した土のうを積層する．そのとき 2 段目の両端部
の土のうは積層時には下段の土のうからはみ出してしまい，鉛直に積み上げることがで
きない．そこで千鳥状に鉛直に積層するため，2 層目の両端に半分の土を中詰めした土
のう(以下半体と称する)をジオテキスタイルで巻き込むことで安定させる． 
 
写真-3.5.4 改良型土のう 作製手順 
(a) 落下による締固め (b) 余剰部の巻き込み 
(c) 改良型土のう 完成形 
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(3) 土のう構造体への荷重載荷 
土のうを積層後，写真-3.5.6 のように載荷板を設置し，土のう構造体の中心に設置し
た油圧ジャッキを使用して土のう構造体全体に荷重を載荷する．その後 4 点のアンカー
に荷重を転換し，4 点に均等に荷重がかかるようにナットを締めることで調整する． 
荷重載荷時に土のう同士が密に変形し，一体化されていた．この時の構造をハニカム
構造と呼び，ハニカム構造となることで土のう同士が密になり，互いの変形の抑制，土
のう同士がかみ合うことによる振動方向に対しての抵抗を発揮することが期待でき 11)，
千鳥配置の積層とプレストレスの影響にて一体性が向上している 12)．荷重および変位は
写真-3.5.7 に示す荷重計および変位計にて図-3.5.1 に示す位置で計測を行った(以下，
鉛直変位においては沈下を負，水平変位ははらみ出しを負とする)． 
主な検討項目として，クリープ変形に及ぼすプレストレス荷重の影響，異なる中詰め
材を使用することによるクリープ変形，プレストレス荷重の影響を検証する． 
 
写真-3.5.5 土のう構造体 積層手順 
(a) ジオテキスタイル設置 (b) ジオテキスタイル巻き込み 
(c) 土のう半体 巻き込み (d) 土のう積層完了時 
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写真-3.5.6 土のう構造体全体写真 
図-3.5.1 土のう構造体 計測機器設置位置 
(a) 土のう構造体 正面図 (b) 土のう構造体 上面図 
写真-3.5.7 計測機器一覧 
(a) 荷重計 (b) 変位計 (c) 静的データロガー 
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3.5.3 実験結果 
(1)まさ土による実験結果 
①プレロード載荷時(従来型土のう) 
土のう構造体に想定するプレストレス荷重よりも大きなプレロード荷重を載荷させ
て沈下を促し，その後のプレストレス載荷時における土のうのクリープ変形の抑制につ
いて検証した．具体的には，プレロードを 100 kN，最終のプレストレスを 50 kN とし，
従来型の枕土のうを用いて実施した載荷実験の結果を図-3.5.2 に示す．100 kN 載荷後
から荷重の減少が見られ，87 kN 付近に収束した．その後，荷重を除荷した 75 kN，50 kN
のプレストレス状態において，経過時間にともなう荷重減少はみられていない．また，
変位の計測データでは，プレロード除荷後において土のう積層体の沈下はほとんど確認
されれなかった．以上の結果から，プレロード荷重を載荷して十分に沈下を促進させる
ことで，クリープ変形を抑制できることが分かった． 
 
 
図-3.5.2 静的載荷実験結果 (まさ土 100 kN プレロード載荷) 
(a) 荷重データ (b) 変位データ(クリープ) 
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②段階載荷時(従来型土のう) 
 後述する土のう構造体の側面より盛土からの土圧を想定した状態での加振実験結果
から，プレストレスを 75～100kN 与えることで，土のう構造物が一体化し，側方へのク
リープが抑制できることが確認できている．本実験では，載荷荷重を 50 kN→75 kN→100 
kN の順に段階的に荷重を増加させた． 
 実験結果を図-3.5.3に示す．プレストレス 100 kN載荷直後は大きく変位しているが，
その後の大きなクリープ変形は見られなかった．荷重は各段階において減少が見られる．
特に 100 kN のプレストレス載荷直後から大きく減少している様子が確認できる．これ
はプレストレスを載荷することで土のう内部の土粒子が挙動し，変位が生じたために荷
重が減少したと考えられる． 
 
③ 改良型土のう 
 改良型土のうを使用することで土のう内部の土の流動を抑制可能であると考えられ
たため，改良型土のうを使用した土のうを積層した土のう構造体に対して静的載荷試験
を実施した．試験手順は前述の試験と同様であり，プレストレス荷重は
50kN→75kN→100kN の順に段階的に荷重を増加させて試験を行った． 
試験結果を図-3.5.5 に示す．50 kN 載荷時に大きく沈下しており，これは積層時に土
のうが円柱形を保持していたために土のう間の空隙が枕型のケースよりも大きかった
図-3.5.3 静的載荷実験結果 (まさ土 段階載荷) 
(a) 荷重データ (b) 変位データ 
3.土のう構造体の室内試験 
                                                        
70
のではないかと考える．さらに荷重を 75 kN に増加させたときも同様に沈下は大きくな
っており，沈下に伴い荷重の減少も進んでいる．しかしながら 100 kN 載荷後は大きく沈
下はしているが，載荷直後の荷重の減少が従来型枕型土のうのケース(図-3.5.3(a))と比
較して低減されていることがわかる．これは従来の枕型土のうと比べ，袋の余剰部を巻
き込むことで土のうとして円柱形を保持でき，積層時や荷重載荷時の土のう内部の土の
流動を抑制することができたことにより荷重の減少が抑制されたと考えられる．荷重載
荷時には空隙部が大きいために沈下が多くなるが，沈下が収束すると土のう内部の土の
流動を許さないためにクリープを抑制できる可能性が確認できた．載荷直後の荷重減少
については，プレロードを載荷することで抑制可能であると考えられる． 
 
 
(2)スラグ混合土における実験結果 
 現地発生土を土のう中詰め材に用いることにより，低コストかつ効率よく土のう構造
体を施工できるが，施工箇所によっては土のう中詰め材として十分な強度を得ることが
できない土試料も存在する．そこで，十分な設計強度を満足しない土試料に対して鉄鋼
スラグを混合して土のうの中詰め材として使用することにより，スラグの表面に細粒分
が付着する粒度改善効果が期待できる．さらに，水硬性により土のう構造体としての剛
性を向上させることができ，クリープ変形の抑制が期待できると考えた．既往の研究に
図-3.5.4 静的載荷実験結果 (まさ土 改良型) 
(a) 荷重データ (b) 変位データ 
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より，細粒分の多い鉄鋼スラグと現地発生土を体積比 1 対 3 の割合で混合することで盛
土の施工に適した強度が発現できると明らかになった 12)ため，本研究では同様の配合率
で混合するものとする．以下，鉄鋼スラグと現地発生土を体積比 1 対 3 で混合したもの
をスラグ混合土と称する． 
 スラグ混合土を中詰めした土のうの効果を検証するため，自然含水比のスラグ混合土
(以下スラグ混合土 dry と称す)，最適含水比となるように調整したスラグ混合土(以下ス
ラグ混合土 wet と称す)をそれぞれ中詰めした土のう構造体に対して載荷試験を行った． 
 
①スラグ混合土 dry 
 自然含水比での現地発生土と鉄鋼スラグを混合し，スラグ混合土を作製した．およそ
含水比 w =3～5 %となっており，水硬性による固化は見られなかった．作製したスラグ
混合土を枕型土のうに中詰めし，1 層で 10 回落下させ，土のうを作製し，これまで同様
の手順で積層した． 
試験結果を図-3.5.5 に示す．50 kN 載荷時の沈下量は大きくなっており，それに伴い
荷重の減少が進んでいる．しかしながら 100 kN 載荷直後の沈下量はおよそ 1 mm となっ
ており，鉄鋼スラグの表面に土粒子が付着する粒度改善により，土のう内部の流動が抑
制されたことによるものと考える．加えて鉄鋼スラグそのものの硬さが沈下量の減少に
影響したとも考えられる． 
初期の沈下量が大きいことに関しては鉄鋼スラグを混入することで粗粒分が増え，土
のう作成時の内部の間隙がまさ土のケースよりも多かった可能性がある．しかしながら
荷重を載荷するにつれ，締め固まることでスラグ自体硬さやスラグ表面に土粒子が付着
する粒度改善効果により土のう内部の流動性が改善されたことが考えられる． 
 荷重の減少はまさ土(枕型)と同様に載荷直後から大きく荷重が減少しており，粒度改
善効果により流動性が改善されたとはいえ，わずかに変位が生じたといえる．このこと
から，荷重の減少を抑制するにはさらにプレストレス載荷に伴う土のう内部の挙動を許
さないよう，土のう構造体の剛性を高めることが有効であると考える． 
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②スラグ混合土 最適含水比 養生後積層 
 乾燥状態でのスラグ混合土を中詰めしたケースではプレストレス荷重載荷時の沈下
量が小さくなるといった結果を得ることができた．さらに湿潤状態のスラグ混合土を使
用することで水硬性が発揮され，さらにクリープ変形，プレストレス荷重の減少を抑制
できると期待できる．そのため，最適含水比に調整したスラグ混合土を枕型土のうに中
詰めし，これまで同様に 10 回落下させて締固めで作製した．作成後，スラグ混合土を十
分に硬化させるため，気中で 2 週間程度養生させた． 
 養生後積層を行ったが，スラグ混合土を中詰めした土のうは写真-3.5.8 のように円柱
形を保持したまま完全に固化してしまった．その結果積層時に土のう同士がかみ合わず，
積層することができなかった．これは，土のうを落下させて締固めることにより，張力
が働いたことで土のう表面部の中詰め材が強固に締め固まったこと，加えて土のう内部
の水硬性が時間経過とともに進み，円柱形を保持したままスラグ混合土が固まったと考
えられる．このことから，スラグ混合土を中詰めする場合は気中養生の期間を設けずに
土のう作製直後に積層する必要があることが分かった． 
図-3.5.5 静的載荷試験結果 (スラグ混合土 dry) 
(a) 荷重データ (b) 変位データ 
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③スラグ混合土 最適含水比 作成直後積層 
 前項で記載したように，気中養生の期間を設けると円柱状のまま固化したために積層
することができなかった．そのため，最適含水比になるように調整したスラグ混合土を
中詰めした土のうをこれまでと同様の手順で作製した．そして作製直後に積層し，これ
までと同様の手順で荷重を載荷させた． 
試験結果を図-3.5.6 に示す．50 kN 載荷直後はまだ硬化が進んでいないために大きく
沈下している．時間経過につれ，荷重の減少も進んでいることが見て取れるため，この
時点ではそれほど固化が進んでいないことがわかる．75kN 載荷直後の沈下量を見ると
50 kN 載荷直後の変位と比べて大きく沈下量が減少していることがわかる．このことか
らこの時点では水硬性による固化が十分に進んでいることが分かり，荷重の減少も抑制
されていることがわかる．さらに 100kN 載荷直後の変位も同様であり，固化が十分に進
んだことによる沈下の抑制効果が見られる．さらにプレストレス荷重の減少の抑制効果
が見られ，このことから土のう構造体としての剛性が高まったことでクリープ変形が十
写真-3.5.8 スラグ混合土中詰め土のう 固化状況 
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分に抑制されていることが分かり，それに伴いプレストレス荷重の減少も抑制できるこ
とが分かった． 
 
 
3.5.4 実験結果の比較 
 各実験において土のう袋の形状や土のうの中詰め材によって実験結果が異なってお
り，それぞれの影響が確認された．中詰め材の影響および改良型土のうが及ぼす影響を
検証するため，各試験の比較を行う． 
 各試験による荷重載荷直後の沈下量(対角の平均値)を図 3.5-7 に，時間経過に伴うク
リープに関するデータ(荷重減少率および沈下量(平均値))を図-3.5.8，図-3.5.9，図-
3.5.10 に示す．また，荷重減少率は以下の式-3.5.1 で算出する． 
 
荷重減少率 = 初期値収束値初期値  [%]  ・・・・式-3.5.1 
 
 
図-3.5.6 静的載荷試験結果 (スラグ混合土 wet) 
(a) 荷重データ (b) 変位データ 
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(1) 50 kN 
載荷直後の沈下量のグラフ図-3.5.7 から，50 kN 載荷時にはまさ土の沈下量が小さく
なっている．これはスラグ混合土に比べてまさ土が中詰め材として土のう内部で流動し
やすく，密に積層しやすいことが考えられる．スラグ混合土は流動性が抑制されている
がゆえに積層時にはまさ土に比べて密になりにくいことや，まさ土よりも粗粒分が多い
ために土のう内部に土粒子間に空隙が多いことが推察される．改良型土のうのケースで
は締固め後に円柱形を保持したまま余剰部を巻き込んで縛り付けるため，横向きに積層
しても円柱形を保持したままである．ゆえに積層時には初期の荷重載荷時には中詰め材
内部の挙動よりも積層時の空隙が多いことにより大きく沈下したと考えられた． 
次に 50 kN 載荷に伴うクリープに関するデータを図-3.5.8 に示す．荷重減少量はどの
ケースでも時間経過に伴い減少が進んでいる．大きなクリープ変形は見られないが，0.1 
mm 程度の沈下量が見られ，徐々に沈下と共に荷重の減少が進んでいる．この時点では
各中詰め試料ともに大きな変化は見られなかった． 
 
 
50 75 1000
10
20
30
変
位
 
[m
m
]
荷重 [kN]
スラグ混合土( dry )
まさ土(枕型)
スラグ混合土( wet )
まさ土(改良型)
図-3.5.7 プレストレス載荷直後 相対沈下量(平均値) 
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(2) 75 kN 
載荷直後の沈下量(図-3.5.7)はスラグ混合土 (wet)ケースで特に小さくなっており，こ
の時点で水硬性による固化が進んでいることがわかる．他のケースでは 50 kN 載荷時よ
りも沈下は小さくなっており，50 kN 載荷したことによる沈下の促進が見られた．中で
もスラグ混合土 (dry)のケースではまさ土のケースよりも沈下が減少していた．これは
50 kN のプレストレスを載荷したことで沈下が促進され，75 kN 載荷直後の沈下量がま
さ土のケースよりも減少したのではないかと考える．  
 75 kN 載荷時のクリープに関するデータを図-3.5.9 に示す．スラグ混合土(wet)のケー
スで特に荷重の減少率が小さくなっていることが分かり，これは水硬性による固化が進
んだことによりクリープ変形を抑制していると考えられる．他のケースでは荷重の減少
が載荷直後から進んでいることが分かる．この段階でスラグ混合土(wet)のケースにおい
て剛性が高まったために荷重の減少を抑制できることが分かった．各ケースともに大き
なクリープ変形は見られず，0.1 mm 程度の沈下量であったが，これまで同様に荷重の減
少が進んでいることがわかる． 
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(3) 100 kN 
載荷時の沈下量のデータ(図-3.5.7)から，スラグ混合土 (dry)，(wet)ともに沈下量が小
さくなっており，スラグ混合土(dry)のケースではスラグの持つ硬さや粒度改善効果によ
る土のう内部の流動性が抑制されたために沈下量が小さくなっていることがわかる．ス
ラグ混合土 (wet)のケースではスラグの持つ水硬性が発揮され，土のう構造体が固化し
たために沈下量が小さくなっていることが分かった．荷重減少量のグラフからはスラグ
混合土(wet)のケースで荷重の減少が大幅に抑制されていることが分かる． 
一方で荷重減少率を図-3.5.10 に示す．このグラフから 2 つの傾向が見て取れる．ス
ラグ混合土(dry)のケースで荷重の減少率がまさ土と同程度であるが，スラグ混合土(wet)
のケースで水硬性に伴い剛性が高まったために荷重減少が抑制されている．次にまさ土
(改良型)のケースで荷重の減少が抑制されていることがわかる．中詰め材料が同じであ
るまさ土(枕型)のケースよりも荷重の減少が小さくなっており，改良型土のうを使用す
ることで円柱形を保持し，個としての土のう袋の剛性が高まったことが考えられる． 
 以上のデータから，スラグ混合土を使用することで水硬性による固化が見られ，材料
の効果により剛性を高めることができたこと，改良型土のうを使用したことによる袋の
効果でどの構造体の剛性を高めることができたことが確認できた．加えて，4 章の土の
う積層体一面せん断試験の結果から，スラグ混合土を使用することで内的安定性を向上
することができる結果が得られたため，土のう構造体の全体の剛性および内的安定性の
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双方の観点から耐震性を高めることができると考えられる． 
 
3.5.5 土のう構造体の沈下に対する荷重減少の評価 
 土のう構造体の沈下において，前節の静的載荷試験においてわずかな変位により荷重
の減少が見られた．そのため本試験での荷重載荷方法において，沈下量に対する荷重の
減少量を検証した．検証方法はアンカー4 点に 100 kN のプレストレス荷重を載荷してい
る状態で，アンカー1 本のボルトをゆるめることで荷重の変動があるのかを計測した．
使用機器は静的載荷試験と同様のものを用いる． 
 沈下量に対する荷重減少率を図-3.5.11 に示す．2 mm 程度の沈下でおよそ 65 %荷重
の減少が見られた．また，0.1 mm 程度の変位でアンカー一本に対して 7 %程度の荷重が
減少したことがわかる．この際，ナットを 1/16 周緩めた程度であるので，わずかにネジ
が緩んだだけや，ほんのわずかな変位でもプレストレス荷重が減少してしまうことが分
かった．以上の結果から，現行での荷重載荷方法ではわずかな変位でも荷重が減少して
しまうことが分かり，実施工に向けてナットが緩まない方法や沈下に対しても常に緊張
力を保持できるようなシステムの開発が必要であると考える．具体的にはナットなどの
載荷部にばねを設置することで土のう構造体の沈下に追従するようなシステム，またナ
ットが緩まないようなラチェットシステムの導入などが考えられる． 
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図-3.5.10 クリープに関するデータ (100 kN) 
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3.5.6 本節のまとめ 
 土のう構造体において，プレロードを載荷することで沈下が促進され，プレストレス
荷重載荷時には沈下および荷重の減少を抑制できると分かった．  
また，最適含水比に調整したスラグ混合土を中詰め材に使用することで粒度改善等の
中詰め材料の効果による土のう構造体の剛性向上が期待できる．さらに，改良型土のう
を使用したことで土のうの単体としての剛性が高まり，土のう構造体全体の剛性の向上
効果が確認できた． 
 しかしながら，現行の土のう構造体への荷重載荷方法ではわずかな沈下においても荷
重が減少してしまうことが分かったため，実施工に向けて沈下に対しても緊張力を保持
できるような荷重載荷方法を今後検討する必要があることが分かった． 
 
3.6 第 3 章のまとめ 
 土のう構造体に関する一連の試験結果により，以下の知見を得た． 
 
土のう構造体の強度を推定するために必要な土のう中詰め材の強度を把握するた
め，定圧一面せん断試験を実施して中詰め材の強度定数を測定し，まさ土よりもスラ
グ混合土において内部摩擦角が大きく，中詰め材に使用することで強度が向上する可
能性が得られた．この結果をうけ，実施した土のう積層体の一面せん断試験では，ま
さ土のケースでは土のう自体の変形が生じ，中詰め材のせん断強度を測定した可能性
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図-3.5.11 沈下量に対する荷重減少量 
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があった．しかしながら，土のうの織り布同士の摩擦係数と比較すると大きな摩擦係
数が得られており，土のうがハニカム状にかみ合うことで抵抗して中詰め材自体がせ
ん断破壊したと考えられる．この結果から，土のうにプレストレスを載荷してハニカ
ム状にかみ合わせることで，中詰め材と同等のせん断強度が得られることが分かっ
た．設計時には土のう構造体の中詰め材のせん断強度を設計強度として適用すること
が望ましいと考える．さらに，スラグ混合土を使用することで鉄鋼スラグの水硬性に
より土のう積層体の剛性が上がり，粘着力が増大する可能性が見られた．加えて水硬
性による固化が進むとともに粘着力が増加していくことも期待できる． 
土のうの中詰め方法を検討する実験により，作業性を考慮すれば，土のう袋に 30kgf
程度の土を一気に１回で投入し，１回床に落下して振動を与える方法で充分に締固め
できることが分かった．土のう積層体の一体化のためには，土のう袋内の土材料が適
度に締まった状態にあることが好ましく，そのための人力による適切な締固め方法が
分かった． 
土のう構造体に対するプレロード，プレストレスの効果を静的載荷実験により検証
し，土のう構造体において，プレロードを載荷することで沈下が促進され，プレスト
レス荷重載荷時には沈下および荷重の減少を抑制できると分かった．また，最適含水
比に調整したスラグ混合土を中詰め材に使用することで粒度改善等の中詰め材料の効
果による土のう構造体の剛性向上が期待できる．さらに，改良型土のうを使用するこ
とで土のうの単体としての剛性が高まり，土のう構造体全体の剛性の向上効果が確認
できた． 
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4.土のう構造体の室内加振実験による検討 
 
4.1 はじめに 
 実物規模で常に実験を行えるとは限らず，代替案として縮小模型を作成し各種特性を
把握する場合が多く，地盤を対象にする土質工学の分野においては特にそうである．本
研究においても対象が大きな既設土構造物であることから，一定の費用，手間，時間内
で数多くの実験をするためには，実物を用いず縮小模型を用いて模型実験を行い傾向を
把握することが適している．模型実験の特徴 1),2)としては，以下について挙げることがで
きる． 
① 複雑な境界条件でも比較的容易に作ることができる 
② 多数のケースを研究することができ，特に初期条件が変わらない場合に有利である 
 本章では，盛土におけるのり先補強対策の効果について，土槽内に作成した実験盛土
による小型振動台実験によって評価した．さらに，土のう構造体に関する加振実験を行
い，加振時における土のう構造体の剛性についても検証した．  
 
4.2 盛土模型による小型振動台実験 
4.2.1 実験概要 
盛土におけるのり先補強対策の効果について，土槽内に作成した実験盛土による小型
振動台実験によって評価した．さらに，小型振動台実験による評価に加え，別途実施し
た解析結果との整合性の検証も行った．また，土のう構造体の特徴の一つである，土の
うを積層した構造物を鉛直方向アンカーによって一体化・拘束化の効果について，土の
う構造体を模擬した加振実験を行い検証した． 
 
4.2.2 実験材料 
 本研究ではのり先補強の耐震補強効果を検証するため，試験盛土が加振時にすべり崩
壊を起こすような試料を選定する必要がある．そこで，試験盛土として自立し，さらに，
加振によって崩壊する試料として刃金土と掛津古砂を体積比 50:50 で混合した試料を使
用した．混合することで礫分が減少し締固めやすい試料となり，最大乾燥密度も土のみ
と比較して増加する．試料の粒径加積曲線を図-4.2.1 に，物理特性を表-4.2.1 に示す． 
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表-4.2.1 試料の物理特性 
項目 刃金土 掛津古砂 混合試料 
土粒子密度 g/cm3 2.665 2.653 2.659 
最適含水比 % 15.7 11.7 14.0 
最大乾燥密度 g/cm3 1.824 1.600 1.866 
 
 
 
4.2.3 小型振動台試験によるのり先補強効果の検証 
(1) 実験概要 
 本実験で使用した振動台は神戸大学所有の振動台実験装置であり，振動方向は水平一
方向となっている．写真-4.2.1 は振動台実験装置ならびに実際に使用した土槽である．
振動台実験では，あらかじめ実験前に加振する波形を作成しておく必要があるため模型
盛土と同じ重量を設置して，入力波形を作成した．なお，入力波形は周波数 5Hz の sin
波形を用いた． 
図-4.2.1 試料の粒径加積曲線 
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 試験土槽は長さ 1600mm，奥行き 800mm，高さ 1000mm であり，前面は盛土の挙動を
観察可能なアクリル加工となっている．剛土槽の盛土天端側境界には土槽から伝達する
振動を吸収するため EPS を設置した．盛土模型の作成方法は，最初に含水比 3%，高さ
100mm となるように試料を敷き詰め締固めを行い，基礎地盤を作成する．その上に盛土
全体の形状からなる締固め度 Dc 値が 80%となるよう層厚 10cm 毎に写真-4.2.2，写真-
4.2.3に示す道具を用いて締固めを行った．勾配は 1:1.5 の法面であり，天端幅が 600mm，
高さ 400mm の盛土を作成した（写真-4.2.1 参照）． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
また，盛土は対策工の有無による違いも確認するために，土槽内をコンパネで仕切り，
2 つの盛土断面を作成した（図-4.2.2，図-4.2.3 参照）．対策工の規模の違いによる盛土
写真-4.2.1 振動台実験装置及び使用土槽 
(a) 振動台実験装置外観 (b) 土槽 
写真-4.2.2 タンパー 写真-4.2.3 バイブレータ 
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の崩壊形状や応答特性の影響を確認するために，対策工の高さを盛土高の 1/3 である
15cm と，盛土高の 1/4 である 10cm の 2 つのケースで実施した． 
入力加速度は 300Gal，600Gal，1000Gal と段階的に増加させた．さらに 1000Gal 加振
で盛土の変化が確認されない場合には 1,200Gal で加振をし，試験盛土の挙動を土槽正面
（アクリル板）と盛土法面に正対する方向の 2 方向からビデオ撮影した．なお，加振条
件は松丸ら 3)の研究を参考に正弦波，5Hz，40 波加振とした（図-4.2.4 参照）． 
また，図-4.2.2 の図中に示す(a)～(f)の位置に設置した加速度計で盛土内部の応答加速
度を計測し，加振終了時に盛土の変形状態を観察した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.2.2 実験盛土側面図（上：対策なし，下：対策あり） 
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図-4.2.4 振動台試験に使用した入力加速度のグラフ（正弦波，5Hz，40波） 
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図-4.2.3 実験盛土上面図（左：対策なし，右：対策あり） 
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(2) 実験結果 
写真-4.2.4 および写真-4.2.5 に，600Gal で加振させた後の法面の崩壊の状況を示
す．写真から対策工の有無による法面の崩壊形状を確認したところ，対策工高さが盛
土高の 1/3 である 15cm の場合では対策工の効果が確認できたが，対策工高さが盛土高
の 1/4 である 10cm の場合では対策の有無による崩壊状況に有意な差はなかった．これ
らの結果から，本実験のケースにおいて対策工の高さが盛土高に対して 1/3 程度以上は
必要であることが分かった． 
図-4.2.5 は，対策工を 15cm とした場合における対策工の有無による応答加速度を比
較したものである．図より，鉛直方向に設置した加速度計による応答加速度の最大値
（Gal）が，のり先に対策工を施すことによって明らか小さくなることが確認できた． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
写真-4.2.4 600Gal 加振後（対策高 15cm） 
 
写真 4.2.5 600Gal 加振後（対策高 10cm） 
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4.2.4 のり先補強盛土の模型実験 
(1) 実験概要 
 実盛土において，土のうを積層した構造体を補強工として想定していることから，小
型振動台実験にて模擬実験を行った．土のう構造体は，写真-4.2.6 に示す高さ 400mm，
直径 45mm の形状の袋で土のうを模擬した．中詰め材は現地発生土を補強工に用いる想
定のもと，盛土材料と同様の試料を用いた．この模擬土のうを盛土模型の 1/3 に相当す
る高さまで積層し，鉛直荷重を載荷することでのり先補強工とした．模擬土のうの積層
方法については以下に示す． 
1) 1 列 4 袋を基礎地盤上に 2 列並べ，2 袋を 1 セットとしビニール紐で縛る． 
2) ハニカム構造を形成するために中詰め材を半分入れた半体模擬土のうを作成する． 
3) 上記の半模擬土のうを用いてハニカム構造を 3 段作成する． 
4) 積層した模擬土のう上に載荷板を置き，鉛直荷重を載荷する． 
図-4.2.5 対策の有無による応答加速度の比較（対策高さ 15cm） 
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写真-4.2.6 のり先補強工 模擬土のう 
(a) 長さ 400mm (b) 直径 45mm 
写真-4.2.7 積層状況および盛土作成完了後ののり先補強工 
(a) 模擬土のう積層後 (b) 載荷板設置後 
(c) のり先補強 (d) 盛土作成完了 
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作成完了後ののり先補強工について写真-4.2.7 に示す．計測項目については，図-
4.2.6 に示す位置に加速度計を設置し，のり先補強工に荷重計を 3 台設置した． 
 
 
 
(2) 実験結果 
 無対策盛土とのり先補強盛土で耐震性の比較を行うため，600Gal 加振時の応答加速度
と時間の関係を図-4.2.7 に示す．この図より，入力加速度が応答加速度として正確に剛
土槽に伝達されていることがわかる．また，無対策盛土応答加速度と比較した基盤から
の距離と最大加速度の関係を図-4.2.8 に示す．模型盛土ののり先部に土のうを模擬した
補強工を設置することで模型盛土各層の応答加速度を抑制することが可能であること
が分かった． 
 また，先述した剛体をのり先部に設置した際と同様の効果を，土のうを模擬したのり
先補強工においても確認できた．同条件で作成した模型盛土において異なる応答加速度
図-4.2.6 計測装置設置位置 
(a) 加速度計（図中 □部） 
(b) 荷重計 （図中 ○部） 
(d) 
(e) (f) 
(a) (b) 
(c) 
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が計測された点から，のり先補強によって道路盛土の安全率を上げられることが推察さ
れた．模型盛土の天端部分でも加速度抑制効果が確認されており，盛土天端の沈下量を
減少させる効果も期待できる． 
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図-4.2.7 応答加速度―時間関係 
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図-4.2.9 はのり先補強に設置した荷重計の測定データである．これより，レベル 2 地
震動を想定した加振を模型盛土に与えた場合においても，加振前に補強工に載荷した鉛
直荷重が完全に消散することはなかったことが分かる．載荷した荷重が保持されたこと
は図-4.2.10 に示すのり先補強工の変位データからも確認される．鉛直荷重が解放され
ることは補強工が加振により滑動する要因となるため，荷重保持は大きな成果である．
しかしながら，本章は小型の模型盛土であり，スケール効果を考慮し，実物大盛土を想
定した際には最適なプレストレス状態を今後更に検証していく必要がある． 
 
図-4.2.8 基盤からの高さと最大加速度の関係 
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図-4.2.9 加振時の荷重計計測データ 
(a) 600Gal 入力 (b) 750Gal 入力 
4．土のう構造体の室内振動実験による検討 
                                                        
93
 
 
750Gal加振後に撮影した模型盛土の破壊状況を写真-4.2.8に示す．盛土法肩から 5.0cm
程度崩れてはいるものの，表層が流れていく崩壊形態であり，盛土天端の沈下や大きな
亀裂は確認できなかった．このことから，のり先補強による耐震性の向上が確認された．
盛土天端が半分以上残存しており，盛土の被災箇所を限定的にすることで，復旧時に盛
土全体を撤去することなく道路上の交通規制を最小限に抑えつつ，補強することが可能
であると考えられる． 
 
 
  
図-4.2.10 加振時の変位計測データ 
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0
0.5
変
位
(m
m
)
時間(sec)
600Gal
750Gal
写真-4.2.8 750Gal 加振後の盛土の破壊状況 
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4.2.5 安定解析 
盛土高（H）に対するのり先補強部の高さ(h)の影響を検討するため，安定性(極限つり
合い解析)，滑動変位量(Newmark S法)の各種解析を実施した． 
 
 
図-4.2.11 解析断面 
図-4.2.11に示すように，h/Hの値を変えた断面のそれぞれに対して，汎用解析プログ
ラムCOSTANAを用いて極限つり合い法（震度法）ならびにNewmark-S法により滑動変位
を求め，補強効果を試算した．表-4.2.2，表-4.2.3は，解析に採用した地盤物性値であ
る．昨年度の解析結果および模型振動台実験のすべり面を比較した結果，模型地盤の粘
着力がc=0.01kPaとc=0.5kPaの間と推定されたため，今回の検討では，c=0.3kPaのケース
を追加して解析を実施した．極限つり合い解析では，水平震度kh=0.15, 0.3, 0.6, 1.0のそ
れぞれについて解析を実施し，のり先補強による安全率の増加傾向および安全率とh/H
の関係を求めた．  
 
表-4.2.2 極限つり合い解析に用いた地盤物性値4) 
区分 盛土材 のり先部の補強材 
γt (kN/㎥) 18.5 19.0 
c (kPa) 0.3，0.5，1.0 50 
φ(°) 38 35 
 
一方，Newmark-S法を用いた残留滑動変位解析では，入力加速度として周波数5Hz，最
大加速度1000galの正弦波を40波与えたときの滑動変位量を求めた．まず，円弧すべり法
（震度法）による安全率が1.0となるときの臨界水平加速度kyを求めた．kyに到達し，円
弧すべり破壊が発生した後，すべりによる残留強度までの強度低下を考慮することで，
残留変位量を計算した． 
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表-4.2.3  Newmark-S法解析に用いた地盤物性値 
区 分 γｔ 
(kN/m3) 
cpeak 
(kPa) 
cres 
(kPa) 
φpeak 
(°) 
φres 
(°) 
盛土材 18.5 0.3, 0.5 0.3, 0.5 45 38 
のり先補強部 19.0 50 50 45 35 
 
図-4.2.12，図-4.2.13，図-4.2.14に示すように，のり先補強の領域である(h/H)が増加
するほど，盛土の安全率が増加する傾向が明らかとなった．なお，図-4.2.15に極限つり
合い解析結果(c=0.3kPa)を示す． 
 
 
図-4.2.12 補強材の大きさ(h/H)による斜面安定率(c=0.3kPa) 
 
 
 
図-4.2.13 補強材の大きさ(h/H)による斜面安定率(c=0.5kPa) 
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図-4.2.14 補強材の大きさ(h/H)による斜面安定率(c=1.0kPa) 
 
 
 (a) h/H=0(補強無し) 
  
(b) h/H=0.25 
 
kh=0.6 
→Fs=0.82 
kh=0.6 
→Fs=0.94 
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(c) h/H=0.375 
  
(d) h/H=0.50 
 
図-4.2.15 極限つり合い解析結果(c=0.3kPa) 
 
Newmark-S法を用いた残留滑動変位解析結果から，h/Hが増加するに伴いkyが増加する
ことが分かり（図-4.2.16），のり先補強による滑動変位の減少が確認できた(図-4.2.17, 
図-4.2.18)．なお，表-4.2.4, 表-4.2.5にはNewmark-S法を用いた解析結果の一覧，図
-4.2.19, 図-4.2.20には安全率Fs=1.0での臨界水平加速度およびすべり面の形状を示す． 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.2.16 補強材の大きさ(h/H)による臨界水平加速度(ky) 
kh=0.6 
→Fs=0.95 
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図-4.2.17 補強材の大きさ(h/H)による滑動変位予測量(c=0.3kPa) 
 
 
図-4.2.18 補強材の大きさ(h/H)による滑動変位予測量(c=0.5kPa) 
 
表-4.2.4  Newmark-S法を用いた解析結果(c=0.3kPa) 
区 分 γｔ(kN/m3) h/H=0 h/H=0.250 h/H=0.375 h/H=0.500 
臨界水平 
加速度(ky) 
ピーク強度の時 431.5gal 480.5gal 539.4gal 598.2gal 
残留強度の時 313.8gal 372.7gal 421.7gal 490.3gal 
滑動 
変位量 
20 波目 604mm 527mm 432mm 335mm 
40 波目 1220mm 1008mm 855mm 677mm 
 
表-4.2.5  Newmark-S法を用いた解析結果(c=0.5kPa) 
区 分 γｔ(kN/m3) h/H=0 h/H=0.250 h/H=0.375 h/H=0.500 
臨界水平 
加速度(ky) 
ピーク強度の時 559.0gal 657.2gal 657.2gal 853.2gal 
残留強度の時 441.3gal 519.2gal 519.2gal 755.1gal 
滑動 
変位量 
20 波目 400mm 256mm 255mm 66mm 
40 波目 805mm 517mm 516mm 137mm 
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(a) h/H=0(補強無し) 
 
(b) h/H=0.25 
  
(c) h/H=0.375 
  
(d) h/H=0.50 
  
図-4.2.19 安全率Fs=1.0での臨界水平加速度(c=0.3kPa) 
  
ky= 431.5gal 
ky= 480.5gal 
ky= 539.4gal 
ky= 598.2gal 
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(a) h/H=0(補強無し) 
  
(b) h/H=0.25 
  
(c) h/H=0.375 
  
(d) h/H=0.50 
  
図-4.2.20 安全率Fs=1.0での臨界水平加速度(c=0.5kPa) 
  
ky= 559.0gal 
ky= 657.0gal 
ky= 657.0gal 
ky= 853.8gal 
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4.2.6 本節のまとめ 
 本節では，高さ 400mm，天端幅 600mm の模型盛土に対して小型振動台加振実験を実
施し，本研究で提案している「土のう構造体」によるのり先補強の耐震性能を評価した． 
実験結果により盛土高の 1/3 に相当する高さの「土のう構造体」をのり先に設置する
ことで，盛土の耐震性能が向上することが分かった．また，解析結果についても，のり
先補強による耐震補強効果が確認できた． 
のり先部の土のう構造体について，レベル 2 地震動に耐え得るプレストレス状態とす
ることで，加振時に載荷した鉛直荷重が減少することなく補強工として耐震性能向上が
可能となることが分かった．その結果，変形に強いハニカム構造が加振後も維持され，
のり先補強工の変形も確認されなかった．以上の実験結果について，今後予定している
実物大実験の条件設定の参考とした． 
 
4.3 土のう構造体の加振実験 
4.3.1 実験概要 
 のり先補強に用いる土のう構造体は，地震時における内的安定性が要求される．その
ためには，地震時において土のう構造体が一体化を保持し，剛性を保つ必要がある．そ
こで，3.5 節で述べた土のう構造体の静的載荷実験で用いた実験装置を小型振動台試験
装置に設置・加振し，土のう構造体のせん断破壊あるいは変状の有無を確認することで
内的安定性について検証した． 
 
4.3.2 実験材料 
 本研究では経済的に既設盛土を補強することを目的として，現地発生土を中詰め材と
した土のうを積層させてのり先補強材とする．そのため，実施工における土のうの中詰
め材は現場により異なるが，本試験においてはまさ土を採用した．その物性値を表-
4.3.1，締固め曲線を図-4.3.1，粒形加積曲線を図-4.3.2 にそれぞれ示す． 
 
表-4.3.1 まさ土の物性値 
土粒子密度  (/) 2.615 
最大乾燥密度 
(/) 1.91 
最適含水比  (%) 12.2 
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図-4.3.1 締固め曲線         図-4.3.2 粒形加積曲線 
 
 盛土のり先補強材としての土のう積層体は地震時に崩壊・変形しない剛性が求められ
る．そこで，変形に強いハニカム構造の土のう積層体を作成するため，本試験では枕型
土のう袋を採用した．用いた土のう袋の外観を写真-4.3.1 に，その規格を表-4.3.2 に示
す．土のう袋に土を 15 ㎏入れるごとに約 20 ㎝の高さから 10 回落下させて締固め，上
記の作業を 2 回繰り返し行い 2 層構造で 30 ㎏とした．この中から無作為に 5 つの土の
うを選び，重量と締固め度を測定した結果を表-4.3.3 に示す．また，土のう積層体を作
成する都合上(図-4.3.3 参照)，土を土のう袋に半分程度入れたもの(約 15 ㎏，以下半体
と称す)も作成した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
写真-4.3.1 土のう袋の外観 
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表-4.3.2 土のう袋の規格 
材質 引張り強度 直径 長さ 
ポリプロピレン 300N/cm3 20 ㎝ 50 ㎝ 
 
 
表-4.3.3 土のうの重量および締固め度 
質量(㎏) 締固め度 Dc 
29.54 88.65 
28.76 83.91 
29.04 87.56 
27.30 82.27 
28.62 83.92 
 
 
4.3.3 土のう構造体の作成方法 
土のうの積層は，ハニカム構造で 2 列 4 段とした．土のう構造体の概要図を図-4.3.2，
図-4.3.3 に示す．ここで，ハニカム構造とは，正六角形または正六角柱が隙間なく並ん
だ構造を指し，構成要素同士がかみ合うため，変形に強いという特徴がある 4)．この構
造を実現することを目的として，図-4.3.2 に示すように二段目と四段目の両端に半体を
配置しているが，その落下防止と積層体の安定化を目的として半体を固定する必要があ
る．本実験以前に行った実験では，写真-4.3.2 に示すように基盤に着脱可能な側壁を設
置することで土のう積層体を固定し，その状態で加振試験を行った 5)．結果として土の
う積層体の変形等は見られなかったが，土のう積層体を固定する都合上加振方向に側壁
を設置していた．そのため，土のう積層体が変形しなかった要因が側壁の存在によるも
のか，あるいは，ハニカム構造の特性によるものか判断がつかなかった．そこで，本実
験では土のう半体 1 つに対してジオテキスタイルで作成したベルトを 2 本使用して以下
の手順で固定した．各手順を写真-4.3.3 に示す． 
 
a) 一段目(三段目)の土のうの上にジオテキスタイルを渡す． 
b) その上に二段目(四段目)の土のうを積層し，半体を巻き込む． 
c) 半体を巻き込んだ状態で三段目(四段目)の土のうを積層し，固定する． 
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図-4.3.2 土のう積層体の概要(正面図) 
 
 
図-4.3.3 土のう積層体の概要(上面図) 
 
 
写真-4.3.2 側壁を設置した土のう積層体の外観 
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手順(a)         手順(b)         手順(c) 
写真-4.3.3 ジオテキスタイルによる半体の固定手順 
 
土のうを積み重ねただけでは土のう同士に隙間があり，ハニカム構造とは言えない．
そこで，図-4.3.2 に示す油圧ジャッキを用いて以下の手順でプレロードし，土のう積層
体を一体化させた．プレロード後の土のう積層体の外観を写真-4.3.4 および写真-4.3.5
に示す．写真-4.3.4 中の黄色で示すように，土のうが六角形になっており，ハニカム構
造となっていることが確認できる．なお，半体を固定しているジオテキスタイルは，写
真-4.3.4中に緑で示す位置に配置しており，写真-4.3.5で見られる帯状のものである． 
 
a) 油圧ジャッキで所定の大きさまで荷重を載荷する．その際，油圧ジャッキ上に設置し
た荷重計を読み，荷重量を管理する． 
b) 載荷盤上に設置した荷重計上のナットを締め，油圧ジャッキの荷重を載荷盤に移動
させることにより載荷盤と基盤で土のう積層体を挟み，プレストレスをかける． 
c) 載荷盤上の四隅に設置した荷重計の計測値の合計が目的の荷重量になるまで b)を繰
り返す． 
 
 
写真-4.3.4 プレロード後の土のう積層体 (正面) 
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写真-4.3.5 プレロード後の土のう積層体(側面) 
 
4.3.4 実験方法 
試験装置は神戸大学工学部所有の小型振動台装置を使用した．加振方向は一軸方向
であり，その外観を写真-4.3.6 に示す．加振条件は正弦波，2Hz，40 波で，入力加速
度 100Gal，250Gal，450Gal，600Gal,1000Gal で加振した．図-4.3.4，図-4.3.5 で示す
変位計，荷重計に加えて，加振中の積層体内部の動きを評価するために加速度計を設
置し，加振中の値を計測した．図-4.3.6 に示すように加速度計は基盤，載荷板にそれ
ぞれ 1 つと，土のう積層体内部に 8 つの合計 10 個設置した．基盤と載荷板に設置した
ものについては接着剤で固定し，土のう積層体内部に設置したものについては写真-
4.3.7 に示すように 2 つの土のうで加速度計を挟み固定した．緑の点線で囲んだ部分に
加速度計を設置している． 
 
 
写真-4.3.6 試験装置外観 
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図-4.3.4 計測機器設置図(正面) 
 
 
図-4.3.5 計測機器設置図(上面図) 
 
 
図-4.3.6 加速度計設置図 
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写真-4.3.7 土のう積層体内部に設置した加速度計 
 
4.3.5 実験結果 
加振後の土のう積層体の外観を写真-4.3.8，写真-4.3.9 に示す．土のう側面を壁で押
えていないのにもかかわらず，加振前後で土のう積層体にせん断変形や土のうの落下は
見られなかった．また，各計測値においても土のう積層体の脆弱性を裏付ける有害な値
は見られなかったため，荷重計，変位計の計測結果については，600Gal と 1000Gal のケ
ースを示した． 
 
 
 
写真-4.3.8 加振試験後の土のう積層体(正面) 
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写真-4.3.9 加振試験後の土のう積層体(側面) 
 
 600Gal および 1000Gal における荷重計の計測結果をそれぞれ図-4.3.8，図-4.3.9 に示
す．加振中の値の変化幅は，どの荷重計においても最大で 2kN と小さいものであり，ほ
ぼ一定の値を取っていることが分かる．600Gal および 1000Gal 共に，背面側に設置した
CH3，CH4 の変化幅が正面側に設置した CH1，CH2 よりも大きくなっているが，これは
土のう積層体の天端面が平面でなかったことが原因であると考えられる．写真-4.3.10
に土のう積層体の天端に沿って引いた線(緑の実線)と，土のう積層体の底面に沿って引
いた線(青の実線)，それに平行な線(青の点線)を描いているが，背面側の方が正面側より
低くなっていることが確認できる．これにより加振時に載荷板の背面側が動き，それに
伴い荷重の値が変化したものと考えられる．なお，他の全ての入力加速度においても同
じような傾向が見られた． 
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 (a)CH1                                (b)CH2 
 
 (c)CH3                                (d)CH4 
図-4.3.8 600Gal での荷重 
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 (a)CH1                                (b)CH2 
 
 (c)CH3                                (d)CH4 
図-4.3.9 1000Gal での荷重 
 
写真-4.3.10 土のう積層体(側面図) 
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 600Gal および 1000Gal における変位計の計測結果をそれぞれ図-4.3.10，図-4.3.11
に示す．CH1，CH2 は垂直方向に，CH3，CH4 は水平方向に設置したものである．
600Gal において CH1 が大きな変位を計測しているが，これは加振によりスタンドごと
変位計が揺れ動き，伸びきったためである．また 1000Gal において CH1 が 20 秒経過時
点で約 1 ㎜変化しているが，その後はほぼ一定の値を取っていることからスタンドが
動いたことによるものと考えられる．本実験で用いたスタンド(写真-4.3.11)はスタン
ドと変位計および 2 本の腕の接合部分がそれぞれネジ止めされているため，設置高さ
や角度を自由に調節できるものであり，加振の影響でこの接合部分が動いたと考えら
れる．設置においてネジを手締めしたことや，600Gal および 1000Gal において同じ
CH1 のスタンドが動いていることから個体差も要因であると考えられる．また，CH4
が 10 秒～40 秒のあたりで値が変化しているが，加振前後で一定の値を取っていること
から CH1 同様スタンドの接合部分が動いたと考えられる．CH4 は振動台基盤から高い
位置に設置されており，遠心力の影響で振動台基盤の動きに伴って揺れ動いたと考え
られる．設置の都合上，加振方向と設置台のネジの回転方向が同じであったため，加
振により接合部分が動きやすい状態にあった．上記の考察と，CH2，CH3 がほぼ一定
の値を取っていることから加振に伴う土のう積層体の変形は生じていないと考えられ
る．以上の結果から，土のう構造体はプレストレスを適切に載荷することで加振時に
おける一体性を保つことができることが確認された． 
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(c)CH3                                (d)CH4 
図-4.3.10 600Gal での変位 
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(c)CH3                                (d)CH4 
図-4.3.11 1000Gal での変位 
 
 
写真-4.3.11 本試験で使用した変位計設置台 
 
 各入力加速度における加速度の計測結果を表-4.3.5 に示す．これは各入力加速度で
の加振において得られた値の絶対値が一番大きなものを最大加速度として CH ごとにま
とめたものである．土のう積層体内部に設置した CH2～CH9 と，基盤に設置した
CH1，載荷板に設置した CH10 との差が小さいことから土のう積層体は一体となって挙
動したと考えられ，計測した加速度の傾向からも土のう構造体の加振時における一体
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性が確認された． 
 
表-4.3.5 各入力加速度における最大加速度 
 CH1 CH2 CH3 CH4 CH5 CH6 CH7 CH8 CH9 CH10 
100Gal 247 247 265 247 265 177 194 194 212 212 
250Gal 388 371 459 406 406 371 336 371 441 424 
450Gal 600 565 689 618 636 547 530 547 547 565 
600Gal 759 724 883 777 777 689 653 706 724 724 
1000Gal 1024 936 1095 1024 1024 954 865 954 971 989 
 
4.3.6 本節のまとめ 
振動台装置の限界入力加速度である 1000Gal の加振においてもせん断変形や土のうの
落下等，目に見える土のう積層体の変形や，各計測機器の測定結果に土のう積層体の
脆弱性を裏付ける有害な値が見られなかったことから，土のう積層体自体の耐震性は
高いものであると考えられる．しかし，荷重計の計測結果が示すように積層体の不均
一性が耐震性に大きく影響すると考えられるため，いかにして土のう積層時に天端面
の不均一性を生じさせないかが課題であるといえる． 
 
4.4 盛土側圧を考慮した土のう構造体の加振実験 
 3.5 節で示したようにプレロードを行うことで土のう構造体のクリープによる荷重減
少を大幅に抑えること可能であり 7)，プレストレスを与えることで土のう構造体の一体
化を図ることができる．また，4.3 節で示したように．土のう構造体自体についての加振
実験 6)においても土のう構造体の機能を損なう変形は確認されなかった．しかしながら，
5.2 節で後述する大型振動台加振実験 8)において土のう構造体にせん断変形が生じる結
果となった．ここで，大型振動台加振実験でせん断変形が確認された主な要因として，
土のう構造体の段数の違いと盛土側圧の有無が考えられる．そこで，本章では神戸大学
所有の振動台装置を用いて実施した側方載荷状態における土のう構造体加振実験につ
いて述べる． 
 
4.4.1 実験概要 
 試験装置の概要図を図-4.4.1 に示す．枕型土のうを千鳥配列で 2 列 5 段のハニカム
構造となるように積層し，30kN/m2-50kN/m2-100kN/m2 とプレストレスの値を増加させ
た．側方の荷重および土のう中詰め材については実物大振動台実験における実物大盛
土の側方土圧を想定して側方荷重を 20kN，中詰め材にまさ土を使用した．土のう形状
や積層方法，締固め方法は先述の通りである．積層した土のう構造体の 4 段目と 5 段
CH 入力加速度 
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目に側方から油圧ジャッキを用いて 20kN の荷重を載荷した状態で加振を行った．土の
う構造体側方の盛土圧が作用する全面ではなく，上段のみに荷重を載荷している理由
は，大型振動台実験において土のう構造体下部と比較して上部で大きな変形が確認さ
れたためである．また，一点に集中して荷重がかかってしまうことを危惧して設置面
に板とバネを配置することで，加振時の揺れに追従して側方荷重が面的に作用する設
計とした．加振開始前の鉛直荷重を変化させ，変形量の違いと荷重減少率を検証する
ことで最適なプレストレス状態を求めることを目的とする．土のう構造体にせん断変
形の有無を確認するため，水平方向・鉛直方向の変形量を計測した．なお，加振条件
は 2Hz，40 波，sin 波形であり，入力加速度は 5.2 節の大型振動台実験（第 1 回）と同
じく 100Gal，250Gal，450Gal とした． 
 
 鉛直荷重を載荷する段階で，図-4.4.2 に示すように油圧ジャッキによる側方荷重の載
荷にともない，ハニカム構造を形成する土のうの一部が押されることで鉛直荷重が減少
してしまう．したがって，所定のプレストレス状態となるよう最初に目標値より大きな
値を載荷し，調整した．短時間での急激な荷重増減は目標値となるよう 4 点で荷重を調
整したことにより生じたものである．下図より，気温変化や時間経過にともなう若干の
荷重低下はみられるものの概ね安定したプレストレス状態を加振開始前に保持できて
いることがわかった．なお 50kN/m2 のプレストレス状態おける一連の実験は 100kN/m2
の加振実験修了後に土のうの積み直しを行わずに実施しているため，同じグラフで示し
た． 
 
図-4.4.1 試験装置の概要図 
(a) 正面図 (b) 上面図 
150cm 
150cm 
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4.4.2 実験結果 
 各入力加速度における入力加速度―水平変位関係および入力加速度―鉛直変位関係
をそれぞれ図-4.4.3，図-4.4.4 に示す．計測機器の設置位置，正負方向は図-4.4.1 の通
りであり，それぞれ 2 点の平均値を測定結果としている 1000Gal 加振については変位に
大きな変化は生じなかったものの 250Gal 加振および 450Gal 加振の際は変位が確認され
た．これは荷重の減少にともない土のうの拘束力が低下し，水平変位が生じたものと考
えられる．ただし，大型振動台実験と比較して土のう構造体の変形量は小さく，ハニカ
ム構造も維持されていた（写真-4.4.1 参照）．変位量および荷重減少率は以下の式-4.1，
式-4.2 で算出した． 
 
 
変位量 = (加振終了時の変位計の計測値) ― (加振開始前の変位計の計測値) 式-4.1 
 
荷重減少率 = 加振開始時における荷重計の計測値ー	(加振終了時における荷重計の計測値)加振開始時の荷重計の計測値   ×100 式-4.2 
 
図-4.4.2 土のう構造体に載荷重した鉛直荷重の時間推移 
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図-4.3.3 入力加速度―水平変位関係 
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図-4.3.4 入力加速度―鉛直変位関係 
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 鉛直荷重が大きいほど（30kN/m2＜50kN/m2＜100kN/m2）水平変位が減少する結果とな
った．鉛直変位は 250Galで加振した際の 50kN/m2と 100kN/m2の結果が逆転しているが，
これは 50kN/m2のプレストレス状態における実験を行う際に積み直しを実施しなかった
こと，また，加振によって変位計を固定するスタンドが動いたことが原因と考えられる．
また，450Gal で加振をした際の結果については図-4.4.3 と図-4.4.4 の両者で概ね整合
性がとれた傾向となった．以上より，レベル 1 地震動に相当する揺れに対しては 30kN/m2
以上の鉛直荷重によって一定の耐震補強効果を見込むことができるが，レベル 2 地震動
に対する耐震補強効果に関しては，鉛直荷重の値に大きく依存すると考えられる．先述
したように土のう構造体の変位は荷重の減少にともなう土のう拘束力の低下が主要因
と考えられ，最適なプレストレス状態を検証するにあたり荷重減少率が重要となる．図
-4.4.10 より，鉛直載荷荷重を 50kN/m2 以上にすることで荷重減少率を大きく低減させ
ることが可能である．30kN/m2 の場合では，実物大加振実験と同様に入力加速度が大き
くなるにしたがい鉛直荷重が大きく減少した．一方，100kN/m2 の場合は 450Gal で 10%
程度の荷重減少がみられるものの，土のう構造体を一体化するのに十分な鉛直荷重が残
存していた．100kN/m2 に近い荷重をあらかじめ土のう構造体に載荷しておくことで，実
物大盛土でレベル 2 地震動に相当する加振実験を実施した場合，鉛直荷重が 0kN まで減
少することはないと推測される．鉛直荷重（プレストレス）を増加させるほど加振時に
おける土のう構造体はより一体化することが考えられるが，実施工において大きなプレ
ストレスの載荷は，載荷板の構造や施工にかかる費用が増大することを考慮すると，実
験に用いたサイズの土のう構造体に対しては 75kN/m2～100kN/m2程度のプレストレスが
妥当であるといえる．このプレストレスに関する結果は，静的載荷試験 1)における剛性
の増加からも同様の結果を得ている． 
  
写真-4.3.1 加振前後の土のう構造体 
(a) 加振開始前 (b) 加振終了後 
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 ここで，30kN/m2-50kN/m2-100kN/m2 のプレストレス状態（表中では PS 状態とする）
における土のう構造体内部に設置した加速度計で計測された応答加速度をそれぞれ表-
4.4.1，表-4.4.2，表-4.4.3 に示す．2 段目を除いて各層において応答加速度の差は見ら
れず土のう構造体が一体となって動いたことがわかった．図-4.4.6 に示す土のう構造体
の 2 段目で計測された加速度時刻歴をみると，正負で同振幅になっておらず片方向にシ
フトしているが，これは土のう間に設置した加速度計が回転した際に生じたものと考え
られる．本実験で土のう構造体 5 段目までの一体性が確認された一方で，前章の大型振
動台実験においては，土のう構造体内部 1～4 段目と 5～8 段目に有意な差が確認された
ことから，最適な鉛直荷重を加振前に載荷する条件を満たすことで，土のう構造体が一
体となって動く可能性が示唆された．土のう構造体が一体化することで十分な剛性を発
揮することが期待される． 
 
表-4.4.1 土のう構造体内部の応答加速度（Gal），PS 状態:30kN/m2 
 基盤 1 段目 2 段目 3 段目 4 段目 5 段目 載荷板 
100Gal 175.6 169.7 156.3 175.1 177.6 162.9 173.6 
250Gal 316.1 305-4.4 295.2 314.9 319.6 292-4.4 295.2 
450Gal 526.8 517.8 486.2 525.3 514.9 495.2 538.2 
図-4.4.5 荷重減少率 
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表-4.4.2 土のう構造体内部の応答加速度（Gal），PS 状態：50kN/m2 
 基盤 1 段目 2 段目 3 段目 4 段目 5 段目 載荷板 
100Gal 561.9 306.1 593.3 214.8 175.6 194-4.4 214.3 
250Gal 772.6 442.6 692.2 317.7 316.1 371.6 357.1 
450Gal 1053.6 714.3 1120.7 532-4.4 561.9 566.7 571.3 
 
表-4.4.3 土のう構造体内部の応答加速度（Gal），PS 状態：100kN/m2 
 基盤 1 段目 2 段目 3 段目 4 段目 5 段目 載荷板 
100Gal 386.3 339-4.4 494.4 165.6 210.7 177.1 214.3 
250Gal 456.6 475.9 494.4 317.7 351.2 318.7 357.1 
450Gal 807.8 697.4 857 550.35 526.8 548.7 571.3 
 
 
 
 
 各プレストレス状態における計測結果を表-4.4.4 に示す．この表より，載荷する鉛
直荷重の増加にともない鉛直変位・水平変位・鉛直荷重の減少率全てが減少すること
がわかる．特筆すべきは 100kN/m2 のプレストレス状態における結果であり，100kN/m2
に近い荷重を載荷することで土のう構造体の変形を抑制することができ，剛性が十分
に大きな構造体とすることが可能であると考えられる．剛性を十分に大きくすること
で，外力に対して形状保持に優れた構造体となる．また，構造物に劣化が生じたとし
10 20 30 40−500
0
500
加
速
度
(G
al
)
加振時間(sec)
図-4.4.6 土のう構造体 2段目加速度時刻歴 
4．土のう構造体の室内振動実験による検討 
                                                        
122
ても，使用目的との適合性や構造物の安定性が大きく低下することなく，所要の性能
が確保されると推測される．  
 
表-4.4.4 各プレストレス状態における入力加速度―計測項目関係 
計測項目 鉛直変位 (mm) 水平変位 (mm) 荷重減少率 (％) 
 100 250 450 100 250 450 100 250 450 
30kM/m2 0.02 0.06 0-4.40 0.00 3-4.40 9-4.40 3.00 10.0 65.0 
50kN/m2 0.00 0.01 0.20 0.00 0-4.40 4.80 2.00 7.00 22.0 
100kN/m2 0.00 0.03 0.04 0.00 0.20 2.20 0.00 -4.40 1-4.4 
 
4.4.3 本節のまとめ 
 本節では，側方荷重を載荷した 2 列 5 段の土のう構造体を作成し，プレストレスを 3
段階に設定した．上記条件の土のう構造体に対して入力加速度 100Gal，250Gal，450Gal
で加振実験を実施し，レベル 2 地震動に相当する加振に耐えうる最適なプレストレス状
態を検証した．なお，最適なプレストレス状態とは，加振時に土のう構造体に生じるせ
ん断変形が微小であること，また加振開始前に載荷していた鉛直荷重が加振時に解放さ
れ 0kN になることがないという条件をもって，本実験で用いたサイズの土のう構造体に
対して最適と判断した．本節で得られた知見は以下に示す通りである． 
 
① 加振時において土のう構造体に生じるせん断変形は，側方から受ける力（実物大盛
土では盛土側圧）に起因している． 
② 加振開始前に載荷する鉛直荷重を 75kN/m2〜100kN/m2 にすることで，加振時にも土
のう構造体内部の応答加速度に有意な差が生じることなく，土のう構造体の一体性
が確認された． 
③ 加振開始前と加振後の荷重減少率および施工費用の観点から，レベル 2 地震動に相
当する揺れに対して最適な土のう構造体のプレストレス状態は 75kN/m2〜100kN/m2
が妥当である． 
④ 土のう構造体のプレストレス状態を改善することにより，加振にともなう荷重現象
が抑制され，プレストレス荷重が 0kN まで減少することはなかった． 
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4.5 第4章のまとめ 
 土のう構造体に対して一連の室内振動実験を行い，以下の知見を得た 
 
高さ 400mm，天端幅 600mm の模型盛土に対して小型振動台加振実験を実施し，「土の
う構造体によるのり先補強」の耐震性能を評価した．実験結果により盛土高の 1/3 に相
当する高さの土のう構造体をのり先に設置することで，盛土の耐震性能が向上すること
が分かった．この結果は，円弧すべり安定解析結果についても，定性的に同様の結果が
得られた．また，のり先部の土のう構造体について，レベル 2 地震動に耐え得るプレス
トレス状態とすることで，加振時に載荷した鉛直荷重が減少することなく補強工として
耐震性能向上が可能となることが分かった．  
また，土のう構造体自体の耐震性について振動台実験を行って検証し，振動台装置の
限界入力加速度である 1000Gal の加振においてもせん断変形や土のうの落下等，目に見
える土のう積層部の変形や，各計測機器の測定結果に土のう構造体の脆弱性を裏付ける
有害な値が見られなかったことから，土のう構造体は側面に壁体がなくても，適切なプ
レストレス状態とすることで地震時における一体性が確保できることが確認された． 
側方載荷条件で実施した土のう構造体の振動台実験により，後述する実物大実験で生
じた土のう構造体に生じるせん断変形は，側方から受ける力（盛土側圧）に起因してい
ることが分かった．その側方から受ける力に対し，プレストレス荷重を増加させるほど，
鉛直変位・水平変位・鉛直荷重の減少率全てが減少することがわかった．また，75kN/m2
～100kN/m2 程度のプレストレスが載荷されていれば，加振時において土のう構造体内
部の応答加速度に有意な差が生じることなく，土のう構造体の一体性が確認できた． 
この結果から，鉛直荷重（プレストレス）を増加させるほど加振時における土のう構
造体はより一体化することが考えられるが，実施工において大きなプレストレスの載荷
は，載荷板の構造や施工にかかる費用が増大することを考慮すると，実験に用いたサイ
ズの土のう構造体に対しては 75kN/m2～100kN/m2 程度のプレストレスが妥当であると
いえる． 
 
参考文献 
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5.実物大盛土加振実験 
 
5.1 はじめに 
 試験盛土の加振実験に関しては，先述したように盛土模型に対して神戸大学所有の小
型振動台実験を使用し，のり先補強の耐震補強効果について検証を行った．第 4 章の実
験結果を踏まえて，防災科学技術研究所が所有する大型振動台試験装置を用いてスケー
ル効果を考慮した実物大盛土の加振実験を実施し，のり先補強による試験盛土の耐震性
向上について検討を行った． 
 
5.2 実物大加振実験（第1回） 
5.2.1 実験概要 
入力加速度・盛土締固め度・含水比を同条件にした無対策盛土とのり先補強盛土につい
て振動台加振実験を実施し，耐震性能の比較を行った． 
 
5.2.2 実験方法 
(1) 盛土の施工 
 無対策盛土（以降 Case1）及び法先補強盛土（以降 Case2）の概要図を図-5.2.1 に示
す．法面勾配は安定勾配とされる 1：1.51)の斜面とした．使用試料については第 4 章にも
記したように，試験盛土が加振時にすべり崩壊を起こすような試料を選定する必要があ
る．そこで，試験盛土として自立し，さらに，加振によって崩壊する試料としてまさ土
を使用した．試料の粒径加積曲線を図-5.2.2 に，物理特性を表-5.2.1 に示す． 
 
(a) Case1 (b) Case2 
図-5.2.1 試験盛土概要図 
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表-5.2.1 試料の物理特性 
項目 まさ土 
土粒子密度 g/cm3 2.652 
最適含水比 % 11.05 
最大乾燥密度 g/cm3 1.971 
 
 
試験盛土は写真-5.2.1 に示す長さ 11.6m，高さ 5.0m，奥行き 4.0m の土槽内に施工し
た．天端側境界には小型振動台実験と同様に土槽から伝達する振動を吸収するために
EPS を設置した．試験盛土の作成に関しては，締固め度の均一化を図るため層厚 30cm
毎に写真-5.2.2 に示す締固め機材を使用して盛土を施工した．また，試験盛土の天端上
にて現場密度試験 2)を行い（写真-5.2.3），盛土含水比が 2～3％，Dc=85％であることを
確認した．Case1 と Case2 で盛土天端の形状が異なっているが，これは土槽からの反射
波を減ずるために設けた Case1 の背斜面であったが，この傾斜により背面側の法面が崩
壊した可能性を否定できないため，法先補強の耐震効果を検証するにあたり Case2 にお
いてはすべり破壊の生じる部分を法先部に限定できるよう図-5.2.1 の形状とした．盛土
の締固めや法面の成型状況については写真-5.2.4 に示す通りである． 
0.01 1 1000
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通
過
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分
率
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％
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粘土 シルト 砂 礫
図-5.2.2 試料の粒径加積曲線 
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写真-5.2.1 土槽外観 
写真-5.2.3 現場密度試験 写真-5.2.2 締固め機材 
写真-5.2.4 盛土の締固め及び法面成型 
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(2) 土のう構造体の造成 
 本実験では現地発生土を補強工に用いることでコスト軽減を図る想定のもと，盛土材
料と同様のまさ土を土のう中詰め材として使用した．まさ土の物性値および粒径加積曲
線は前述の通りである．使用した土のうは写真-5.2.5 に示す枕型形状であり，この枕型
土のうを積層することで変形に強いハニカム構造 3),4)を形成した．使用した土のう規格
を表-5.2.2 に示す．ここで，土のう作成方法を以下に示す． 
 
1. 試料を 15kg 投入する． 
2. 約 30cm の高さから 10 回程落下させることで中詰め材を締固める． 
3. 1.の作業を繰り返す． 
4. 2.の作業を繰り返す． 
5. 土のうの口を紐で縛る． 
 
上記の作業手順により，2 層構造で 30kg 土のうとした．完成した土のうから無作為に
5 つの土のうを抽出し算出した重量及び Dc 値を表-5.2.3 に示す．また，のり先に設置
する土のう構造体をハニカム構造で積層する場合，図-5.2.3 に示すように 30kg の半分
である 15kg を中詰め材として作成し半体土のうを使用する必要が生じる．半体土のう
が積層する段階で落下してしまうとハニカム構造が維持されないため，積層する際には
2 層ごとにジオテキスタイルを巻くことで土のう構造体の安定化を図った 
 
表-5.2.2 土のう規格 
材質 直径 長さ 
ポリエステル 20㎝ 50㎝ 
 
表-5.2.3 土のう重量及び Dc 値 
質量(㎏) 締固め度Dc 
29.54 88.65 
28.76 83.91 
29.04 87.56 
27.80 82.27 
28.62 83.92 
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図-5.2.3 に示す土のう構造台の積層手順を写真-5.2.6 とともに以下に示す． 
 
① 基盤面（実施工においては基礎地盤を想定している）に板を固定する． 
② 奇数段（n-1 段）に土のうを隙間なく敷き詰める． 
③ 奇数段にジオテキスタイルを置き，その上に偶数段（n 段）の土のうを置いていく． 
④ 奇数段（n+1）を積層すると同時に半体土のう（n 段）をジオテキスタイルで巻き込
む． 
⑤ 所定の位置に加速度計を設置する． 
写真-5.2.5 枕型土のう 
図-5.2.3 土のう構造体概要図 
(a) 断面図 (b) 側面図 
5．実物大盛土加振実験 
                                                        
130
⑥ ①～⑤の手順を 8 段まで繰り返す． 
⑦ 土のう構造体上に上載板を置き，水平状態を保ちながらナットで固定する． 
⑧ 50kN/m2 のプレストレス状態となるよう油圧ジャッキを用いて鉛直荷重を載荷する． 
 
 
(3) 加振条件・計測項目 
 各 Case における加振条件を表-5.2.4 に示す． 
 
 
写真-5.2.6 土のう構造体の積層手順 
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表-5.2.4 加振条件 
 Case1 Case2 
入力波形 2Hz，40 波，sin 波 2Hz，40 波，sin 波 
入力加速度 100Gal，250Gal 100Gal，250Gal，450Gal 
 
計測項目に関しては，図-5.2.4 に示す位置に加速度計を設置し，各層の応答加速度を
比較した．また，土のう構造体の耐震性を評価することを目的に写真-5.2.7 に示す位置
に土槽と一体となるよう変位計を固定し，図-5.2.5 に示す位置に荷重計を設置すること
で土のう構造体に載荷した鉛直荷重の増減を計測した．土のう構造体の滑動は許容しな
いものとする． 
 
 
 
図-5.2.4 加速度計設置位置 
(a) Case1 
(b) Case2 
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5.2.3 実験結果 
(1) 試験盛土内部の加速度応答特性 
 両 Case ともに入力加速度 250Gal で試験盛土の崩壊が確認された．なお，Case2 盛土
に関しては 250Gal 入力時の崩壊が小規模であったため，入力加速度を 450Gal に増加さ
せた加振実験も実施した．各層の加速度計で記録された水平方向の加速度について，
Case1 の応答加速度を表-5.2.5 に，Case2 の応答加速度を表-5.2.6 に示す． 
 
表-5.2.5 Case1 応答加速度(Gal) 
 ① ② ③ ④ ⑤ ⑥ ⑦ ⑧ ⑨ ⑩ ⑪ 
100Gal 127 134 132 136 136 139 154 159 154 173 152 
250Gal 415 441 532 410 441 559 717 592 881 2370 1077 
 
 
写真-5.2.7 変位計設置位置 
図-5.2.5 荷重計設置位置 
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表-5.2.6 Case2 応答加速度(Gal) 
 ① ② ③ ④ ⑤ ⑥ ⑦ ⑧ ⑨ ⑩ ⑪ 
100Gal 125 121 121 121 127 125 136 144 140 150 140 
250Gal 350 372 467 351 404 510 550 563 584 1500 1460 
450Gal 553 611 637 568 563 827 743 750 859 757 494 
 
表-5.2.5 および表-5.2.6 から，両者とも試験盛土天端に近づくにつれて応答加速度
が増加傾向にあることがわかる．これは小型振動台実験 5)と同様の傾向である．また，
盛土天端付近に設置した加速度計（⑩⑪）が極端に大きな値を計測しているが，これは
盛土天端が崩壊したことに伴い，加速度計が設置位置から移動してしまったことに起因
すると思われる．ここで，のり先補強の効果を検証するため，図-5.2.6 に試験盛土各層
の応答加速度を平均化した数値を図示した結果を示す． 
 
 
この図より，のり先に土のう構造体を設置することで盛土内の各高さにおける応答加速
度を抑制できることがわかった．また，基盤面からの高さ 3.0m 地点での抑制効果が大
きいことも同時に確認された．盛土内部の応答加速度を低減させる耐震効果があり，地
震発生時の盛土構造物への被害を抑制することが期待される． 
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図-5.2.6 鉛直方向の応答加速度 
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(2) 土のう構造体の耐震性能評価 
 450Gal 加振時の土のう構造物内部の応答加速度について図-5.2.7 に示す． 
 
 
これより，応答加速度の差は盛土基盤面からの高さに依存しているものと考えられる．
入力加速度と加速度計設置高の差異による応答加速度の差に相関関係があることが伺
える．応答加速度は土のう構造体内上部で増幅傾向にあり，加振による慣性力に加えて
試験盛土からの土圧が作用しているものと推察される．また，加振前は 50kN/m2 のプレ
ストレス状態に保持していた鉛直荷重に関して，100Gal 加振時には保持されていたもの
の，250Gal 加振時に急激な低下がみられた（図-5.2.8①②参照）．載荷板の沈下によっ
て緊張状態にあった荷重が解放されたことが原因と考えられる．これらの影響によって
土のう構造体自体が写真-5.2.8 に示すようにせん断変形を起こしてしまった．土のうの
結び目がほどけている個体もあり，土のうの変形に影響を及ぼしたことが危惧される．
特に 5 段目から上部にかけて顕著となっている．アンカーが大きく変形していることも
確認され，一度鉛直荷重が抜けてしまうと再び荷重載荷を行うことは難しいことが示唆
された．また，土のう構造体の 1 段目は滑動していないが，250Gal の加振によって水平
変位として最大 30mm の変形が生じる結果となった（図-5.2.9 参照）．のり先補強工の
せん断変形が試験盛土の崩壊を助長してしまった可能性を否定できず，剛性が十分に大
きな土のう構造体とはいえない結果であった．盛土圧を受けた面が力を分散させること
ができず，ハニカム構造の特性を活かせていないことがわかる．つまり，上記の盛土側
圧を考慮した実験を実施し，盛土側圧に耐え得るプレストレスの値を検証する必要があ
る． 
 
 
図-5.2.7 土のう構造体の応答加速度 
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写真-5.2.8 加振後の土のう構造体 
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(3)各Caseの崩壊形態 
 両試験盛土ともに 250Gal 加振で崩壊したが，その崩壊形態は異なるものであった．加
振前後に実施した 3D 測量の結果を図-5.2.10 に示す．Case1 の盛土破壊形態は盛土背面
の傾斜を設けたが故に共振によって崩壊した可能性を否定できず，円弧すべりとは異な
る破壊となった．無対策ケースの場合，のり先水平方向にほぼ均等に変形が生じたこと
に対し，法先補強ケースの場合は土のう構造体付近で法面のせり上がりが生じているこ
とがわかった．さらに，土のう構造体のせん断変形により盛土とのり先補強工の間に隙
間が生じてしまい，盛土崩壊を助長したものと考えられる．盛土天端の沈下量について
は両 Case で有意な差を確認することができず，土のう構造体をより剛な構造にするこ
とで天端沈下量を抑制できる可能性が示唆された．耐震性能を評価するにあたり，天端
の変形量を抑制することは大変重要である． 
 
 
図-5.2.10 3D 測量結果 
(a) Case1 
(b) Case2 
加振前 
加振後 
450Gal 加振後 
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5.2.4 本節のまとめ 
 本節では，高さ 400cm の実物大盛土を作成し，防災科学技術研究所が所有する振動台
装置を用いて加振実験を行った結果を述べた．第 4 章の小型振動台実験においてはスケ
ール効果を無視できないため，本章では無対策盛土およびのり先補強盛土に対して，同
様の入力加速度による加振実験を実施することで土のう構造体による耐震補強向上効
果を検証した．本節で得られた知見は以下に示す通りである． 
 
① のり先に土のう構造体を設置することで，試験盛土内部の応答加速度を抑制するこ
とができた．つまり，試験盛土高さ方向の加速度増幅を低減させる効果がある．こ
れは小型振動台実験と同様の傾向である． 
② レベル 2 地震動に相当する 250Gal の加振によって土のう構造体にせん断変形が生
じる結果となった．土のう構造体の自重と鉛直荷重によるプレストレスの効果によ
り，剛性の大きなのり先補強工とすることを目的としたが，水平変位およびせん断
変形が確認され，剛性が十分とはいえなかった．  
③ 加振前に載荷していた鉛直荷重が大幅に減少してしまい，かつ，アンカー自体も変
形していたため荷重を再び載荷することが困難であった．永久構造物として土のう
構造体を設置するにあたり，レベル 2 地震動に対しても鉛直荷重が保持されるプレ
ストレス状態を検証する必要がある． 
④ 本章の加振力に対しても土のう構造体の底面は滑動していないことから，最適なプ
レストレス状態とすることで上部の変形を抑制できる可能性がある． 
 
5.3 実物大盛土加振実験（第2回） 
5.3.1 実験概要 
 本工法は，土のう構造体が試験盛土から受ける土圧を考慮した加振実験により，荷重
減少率および施工費用の観点から，本実験で使用するサイズにおける最適な土のう構造
体のプレストレス状態は 75kN/m2〜100kN/m2 が妥当であることが確認できた．最適なプ
レストレス状態とすることで土のう構造体の剛性が十分に大きくなり，耐震補強効果が
向上するものと考えられる．先述した第 1 回の実物大盛土加振実験では，試験盛土高さ
方向の加速度増幅を低減させる効果があることが分かり，本工法の補強効果については
一定の評価をすることができたが，土のう構造体がせん断変形するなどの様々な課題が
生じた． 
そこで，これまでに得られた種々の実験結果を考慮し，本項では法先補強としての土
のう構造体の有用性を検証するために，防災科学研究所が所有する大型耐震装置を使用
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した実物大盛土の加振試験を再度実施した． 
 
5.3.2 実験方法 
(1) 盛土の作成 
 実験には，盛土および土のうの中詰材として真砂土を使用した．締固め曲線を図-
5.3.1 に，粒径加積曲線を図-5.3.2 に示す．また，土粒子密度は 2.651g/cm3 である．土
のう袋には，直径 20cm，長さ 50cm の枕型土のうを用いており，その中詰材には現地発
生土をのり先補強に用いる実施工を想定し，実験盛土と同様の土試料を用いた．土のう
への中詰め方法は，写真 5.3.1 に示すように 1 層 15kg の土を入れて約 30cm の高さから
10 回自由落下させることで締固めた．なお，この作業を 2 回繰返し，土のう内部に計
30kg の土を中詰した． 
 実験には長さ 11.6m，高さ 5.0m，奥行き 4.0m の寸法である土槽内側を H 鋼と木板で
補強した剛な土槽を用いた．H 鋼と木板で土槽を補強した理由は，土槽自体が加振によ
ってせん断変形してしまう恐れがあるためである．天端境界側には土槽から伝達する振
動を吸収するために発砲スチロール（厚さ 50mm）を設置した．盛土の施工方法に際し
て，最初に基盤 50cm を Dc=90%となるようを締固め，基盤上に高さ 30cm ごとに写真-
5.3.2 に示す締固め機材を用いて試験盛土の締固めを行った．また，試験盛土が均一に
締固められていることを確認するため，締固め作業と並行して 30cm ごとに現場密度試
験を実施し，含水比と締固め度を計測した．各層の測定結果は図-5.3.3 の通りである．
この図より，試験盛土が Case1，Case2 ともに均一に施工されていることがわかる．盛土
法面の締固めに関しては，盛土の安定性を確保するために要求される強度・変形抵抗を
発揮できるよう，盛土本体と同時に適切な締固め機械を用いて水平・薄層に敷き均らし
十分な締固めを行った．のり面の表面が盛土全体の締固めに比べて不十分であると，災
害時に表層崩壊を招くことあるため，可能な限り一様な締固めが求められる．写真-
5.3.3 に表すように法面勾配が 1:1.2 となるよう盛土の天端より締固め機材を巻き上げ
ながら締固めた．一連の作業を盛土高 4.0m に到達するまで繰り返し，施工完了とした． 
盛土天端幅は 4.0m，奥行きは 3.0m である．なお，加振時に試験盛土内部に発生するす
べり面の位置，深さを明らかにするために，基盤からの高さ 100cm，200cm，300cm にあ
たる位置にジオテキスタイルにひずみゲージを貼り付けて（写真-5.3.4 参照）崩壊に至
るまでのひずみの計測を行った．さらに，図-5.3.4 に示す位置に加速度計を設置するこ
とで試験盛土の応答特性について評価した．加振条件は 2Hz，40 波の sin 波形であり，
入力加速度は 100Gal，250Gal，750Gal と盛土崩壊が確認されるまで順次増加させていっ
た．750Gal 加振時には 500Gal の信号を送り，振動台上で Case1 は 800Gal，Case2 は 750Gal
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図-5.3.1 締固め曲線 
図-5.3.2 粒径加積曲線 
写真-5.3.1 土のう袋と中詰の様子 
の加速度値が計測されたため，以後入力加速度750Galと表記した際にはCase1は800Gal，
Case2 は 750Gal とする． 
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写真-5.3.2 盛土施工に用いた機材 
図-5.3.3 施工時の盛土の締固め度と含水比の分布 
（上：締固め度，下：含水比） 
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写真-5.3.3 盛土法面の成形 
写真-5.3.4 計測機器（ひずみゲージ）の設置状況 
図-5.3.4 加速度計設置位置（図中 ○部） 
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(2) 土のう構造体について 
 土のう構造体の概要図を図-5.3.5 に示す．使用した土のうは直径 20cm，長さ 50cm，
重量 30kg，ポリエステル質の枕型土のうであり，この土のうをおよそ 350 袋積層して土
のう構造体とした．土のうを均質かつ高密度とすることでハニカム構造を形成する際に
土のう間の隙間が生じることがないよう改良型土のうを用いた．アンカー位置に関して
は，土のう積層体の外側に設置した． 
土のう積層方法は，2 層ごとにジオテキスタイルを巻いてハニカム構造を形成した．
事前に行った小型振動台実験において，土のう構造体上面に凹凸が残る状態で荷重を載
荷した場合，載荷板からの荷重が十分に伝わらず加振時に土のうの滑落が確認された．
よって，本実験で土のうを積層する際には最上面に砂を敷設することで平滑にした．現
在の大型土のう使用用途である有事が発生した際の仮設補強工としての役割ではなく，
恒久的な構造物として土のうを用いることを目的としている．したがって，紫外線が土
のうに放射することを避けるため，それ自体が耐震補強効果を発揮しない，かつ紫外線
を遮断するような化粧板（写真-5.3.4 参照）を土のう構造体の側面に設置することとし
た．また，土のう積層による耐震補強を提案しており，専門資格なく作業可能であるこ
とは重要な要素といえる． 
 試験盛土高の 1/3 に相当する高さまで土のうを積層した後に 6 個のアンカーで同時に
鉛直荷重を載荷した．6 個のアンカーを使う理由は土のう構造体へ均一に荷重を伝達さ
せるためである．50kN/m2 のプレストレス状態では 250Gal 加振時にせん断変形が生じた
ことから，学内実験で検証した値をもとに 75kN/m2 とした．なお，荷重を載荷する際に
荷重の増減および土のう構造体の上面・側面変位を図-5.3.6 に示すように 1 週間測定
し，安定したプレストレス状態であることを確認した． 
 
 
 
  
図-5.3.5 土のう構造体の概要図 
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写真-5.3.4 土のう構造体前方保護板（化粧版）の設置状況 
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図-5.3.6 加振前の計測状況（上：荷重計，下：変位計） 
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5.3.3 実験結果 
 今回の振動台実験では第一段階の加振では試験盛土が崩壊せず，第三段階の 750Gal 加
振時に崩壊が確認された．以後の実験結果については第二段階および第三段階の加振結
果について述べる．まず，250Gal で加振した際に計測された試験盛土内部の応答加速度
を表 5.3.1 に示す．この表より，250Gal 加振時には Case1 および Case2 で類似した応答
加速度が計測されていることがわかった． 
 
表-5.3.1 250Gal 加振時応答加速度（Gal） 
 ① ② ③ ④ ⑤ ⑥ ⑦ ⑧ ⑨ ⑩ ⑪ 
Case1 362 357 343 364 376 366 353 354 371 365 377 
Case2 370 373 387 389 375 391 369 369 370 382 394 
 
 750Gal で加振した際に計測された試験盛土内部各層において真ん中に位置する加速
度計で計測された値を代表値として図-5.3.7 に示す．この図から，土槽のノイズによる
影響で入力加速度に対して著しく大きな加速度が計測されていることがわかる．そこで，
図-5.3.8 のように 1 波ずつデータを読み取り周波数を計算することで，加振条件である
2Hz から逸脱したデータを間引きした．逸脱データについては，機械のノイズや加速度
計を設置した周辺の土塊移動によって加速度計自体が回転してしまったことで実際の
応答加速度より大きな値が計測されていると判断した．応答加速度として報告する結果
が表-5.3.2 である． 
 750Gal 加振時の盛土内部の加速度増幅に関しては，表-5.3.2 に示すように，Case2 は
Case1 と比較して試験盛土内部の各層において応答加速度が抑制される結果となった．
また，盛土の天端においてその効果が大きいことがわかった．天端応答加速度が減少し
ており，法先補強の効果がみられる．つまり，盛土法先に土のう構造体を設置すること
で対策工の高さまで盛土自体の加振が抑制されたと推測される．このことは，法先補強
によって盛土全体へ耐震補強効果が発現した結果であると評価できる．図-5.3.9 に示す
入力加速度に対する増幅比からも明らかである． 
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図-5.3.7 加速度と加振時間の関係 
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図-5.3.8 加振時の加速度と周波数との関係 
 
表 5.3.2 750Gal 加振時の応答加速度（Gal） 
 ① ② ③ ④ ⑤ ⑥ ⑦ ⑧ ⑨ ⑩ ⑪ 
Case1 765 713 737 1229 1242 1217 1368 1560 1359 1409 2150 
Case2 855 705 316 571 1193 1115 1309 1391 1136 1680 1327 
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図-5.3.9 対策の有無に伴う盛土内部の加速度増幅の割合 
 
 次に，750Gal 加振時における試験盛土内のひずみゲージの値に対して一定の時間間隔
でひずみ増分を算出し，すべり面を推定した．計算時間間隔を短縮していくと，2.5 秒間
隔でひずみ増分を算出した際に Case1，Case2 ともに盛土内部の土塊の移動を推定するこ
とができた．特に加振開始から 5.0(s)〜7.5(s)の間にひずみ値の動きが確認されたため，
上記時間でのひずみ増分について，基盤からの高さ 100cm のラインを 1-a，200cm を 1-
b，300cm を 1-c（いずれも盛土法面に近い箇所をⅠとする）として Case1 の結果を表-
5.3.3 に，Case2 の結果を表-5.3.4 に示す． 
Case1 の無対策盛土は盛土基盤近くまでひずみゲージが土塊の移動を捉えていること
がわかった．一方で，Case2 においては法先に設置した土のう構造体より上部にかけて
土塊の動きがあるとわかった．さらに，加振前後で実施した 3D 測量結果を図-5.3.10 に
示す．3D 測量結果からも盛土天端の変形量に有意な差が生じていることが伺える．ひず
みゲージの計測値ならびに3D測量結果から想定される盛土内部のすべり面が図-5.3.11
である．想定されるすべり面が Case2 の方が浅くなっていることがわかり，法先補強に
よるすべり抑制効果があるといえる．さらに，3D 測量結果を 2 次元的な断面で表現した
結果を図-5.3.12 に示す．加振開始前と加振終了後の移動土量の差分を計算すると，
Case1 の流亡土砂量は約 3.7m2に対して Case2 は約 1.8m2と盛土の崩壊によって流亡した
土砂量を半分以下にすることが可能であるとわかった．天端沈下量にも有意な差が確認
され，土のう構造体の上載板も 750Gal で微小な沈下が生じる程度の結果であった．上述
の天端沈下量に有意な差を確認できたこともプレストレス状態の改善によるものと推
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測され，災害発生後に車両の通行に係る天端部分の保持により，所要の道路機能の確保
が期待される． 
表-5.3.3 Case1 ひずみ値増分（5.0s～7.5s） 
 Ⅰ Ⅱ Ⅲ Ⅳ Ⅴ Ⅵ Ⅶ Ⅷ Ⅸ Ⅹ 
1-a 3816 7764 8284 6636 4080 4032 1336    
1-b -2260 7000 8936 7012 5304 5144 5120 3004 796  
1-c 5044 6276 6536 4572 3928 3520 3804 3088 2532 876 
 
表-5.3.4 Case2 ひずみ値増分（5.0s～7.5s） 
 Ⅰ Ⅱ Ⅲ Ⅳ Ⅴ Ⅵ Ⅶ Ⅷ Ⅸ Ⅹ 
1-a 5122 7572 6300 2556 688 -52     
1-b -264 1332 3424 4172 4240 3432 2392 588   
1-c -308 2736 2752 1296 1320 1804 1060 1188 612 -72 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.3.10 3D 測量結果（加振前：緑色部，加振後：青色部(Case 1)，赤色部(Case 2)） 
a) Case1 
b) Case2 
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図-5.3.11 想定する盛土内部のすべり面位置（赤線部） 
 
  
750Gal 加振時 
a) Case1 
b) Case2 
750Gal 加振時 
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図-5.3.12 2D 測量結果 
 250Gal で加振した際の土のう構造体の鉛直・水平変位を図-5.3.13 に，750Gal で加振
した際の変位を図-5.3.14 に示す．250Gal 加振時には 3.5mm の沈下ならびに 2.5mm の
水平変位が確認された．前述した前回実験（50kN/m2 のプレストレス状態）では 30mm
のはらみ出しが生じており，本実験ではプレストレス状態の改善により変位を 1 割以下
に抑えることができた．なお，750Gal 加振時には 20〜30mm の沈下，水平方向に 30mm
のはらみ出しが生じる結果であった．前回の実験では 500Gal 加振時に 70mm のはらみ
出しが確認されていることから，75kN/m2 のプレストレス状態とすることで土のう構造
体の剛性が十分に大きくなり，加振による土のう構造体のせん断変形を防ぐことができ
たと考えられる．土のう構造体のせん断変形は上載板の沈下にともない緊張状態にあっ
た鉛直荷重が解放されることが主な要因と推測され，上載板の沈下が確認されなかった
a) Case1 
b) Case2 
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ことで加振開始前に載荷していた鉛直荷重も図-5.3.15 のように，荷重低下はみられた
ものの荷重が完全に抜けきることはなかった．荷重の完全解放を阻止できたことで，地
震災害を想定した際に，二度目の揺れに対しても耐震補強効果を発揮することが期待さ
れる．さらに，250Gal で加振した際には鉛直荷重は 87%保持されていたことがわかった
（図-5.3.16 参照）．鉛直荷重をハニカム構造で受け持ち，下方に伝達することによって，
載荷板の押さえつけ効果が十分に発揮していると推測される．土のう構造体に対する載
荷鉛直荷重を 50kN/m2 とした場合には 250Gal 加振時に緊張状態にあった鉛直荷重が解
放されてしまった一方で，本実験では最適なプレストレス状態とすることで土のう構造
体の耐震補強効果が確認された． 
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図-5.3.13 土のう構造体の変位量（250Gal 加振時） 
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図-5.3.14 土のう構造体の変位量（750Gal 加振時） 
5．実物大盛土加振実験 
                                                        
153
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-5.3.17 に土のう構造体内部の最大加速度を示す．入力加速度の大きさと設置高の
違いによる最大加速度の差に相関関係があることがわかった．入力加速度 750Gal に対
する最大加速度は下部で 980Gal～1040Gal，上部で 1100Gal～1550Gal が計測されており，
加振により土のう構造体自体に大きな慣性力が作用していると推測される．加振による
慣性力に加えて試験盛土からの土圧が作用したにも関わらず，せん断変形は確認されず
剛性の大きな土のう構造体と考えられる． 
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図-5.3.15 土のう構造体の荷重の変化 
（750Gal 加振時） 
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図-5.3.16 土のう構造体の荷重の変化 
（250Gal 加振時） 
図 5.3.17 土のう構造体 最大加速度 
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 土のう構造体にせん断変形が確認されなかったことは，加振後の様子を示した写真-
5.3.5 および写真-5.3.6 からも伺える．化粧板の変形や土のう構造体底面の滑動は確認
されなかった．この結果は 50kN/m2 のプレストレス状態で加振した場合とは明らかに異
なっており，アンカーの折れ曲がりも生じていない．アンカーの形状が保持されたこと
で，鉛直荷重の低下が確認された場合に再度荷重を載荷することが可能となる．また，
土のう構造体の断面写真からわかる通り，加振後もハニカム構造が維持されている．こ
れは安定したプレストレス状態にしたことで，加振時の振動と盛土圧をハニカム構造の
特性によって分散することができたためであると推測される． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
写真-5.3.5 加振後の化粧板 
写真-5.3.6 加振後の土のう積層体（５列目の側面） 
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5.3.4 事後解析 
加振実験を行った後に，実際の実験における加振条件および結果を反映して再解析を
実施した．解析方法としては，加振中に測定した応答加速度を反映して，極限つり合い
解析（円弧すべり安定解析）9),10)を実施した． 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.3.17 実物大振動実験盛土 
 
（1）極限つり合い解析（円弧すべり安定解析） 
実測加速度を水平震度として採用し，修正Fellenius法11),12),13)に震度法を適用した安定
解析を実施して安全率を検討した．地盤物性値は，実験盛土の締固め度を考慮して実施
した室内試験結果14)を用いた．本解析では，表-5.3.5に示す２つのケースにおける解析
を実施し，結果を比較した． 
 
地盤物性値 
・γdmax = 19.1kN/m3 
・wopt=12.2% 
表-5.3.5 入力物性値 
区分 
γdmax 
(kN/
㎥) 
Dc 
(%) 
γd 
(kN/
㎥) 
w 
(%) 
γt 
(kN/
㎥) 
c 
(kPa) 
φ 
(°) 
備考 
Case1 19.1 87 16.6 12.1 18.6 16.2 37.2 不飽和 
Case2 19.1 90 17.2 10.0 18.9 7.1 38.4 飽和 
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（2）水平震度 
水平震度は，計測位置ごとの実測応答加速度データを採用した．同一の高さでの計測
値の平均値を用いて水平震度を算定した．実験ケースそれぞれの応答加速度の実測値を
図-5.3.18～図-5.3.21に示す．表-5.3.6に高さごとの実測加速度の平均値を，表-5.3.7
に水平震度をまとめた． 
 
 
図-5.3.18 250Gal加振時の応答加速度の実測値（無対策） 
 
図-5.3.19 250Gal加振時の応答加速度の実測値（のり先補強） 
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図5.3.20 800Gal加振時の応答加速度の実測値（無対策） 
 
 
図-5.3.21 750Gal加振時の応答加速度の実測値（のり先補強） 
 
 
表-5.3.6 高さごとの応答加速度（実測値の平均値） 
基盤からの 
高さ(m) 
実験ケース 
無対策 
250Gal 
無対策 
800Gal 
のり先補強 
250Gal 
のり先補強 
750Gal 
4.0 371Gal 1780 Gal 388 Gal 1504 Gal 
3.0 359 Gal 1429 Gal 370 Gal 1279 Gal 
2.0 369 Gal 1229 Gal 386 Gal 960 Gal 
1.0 354 Gal 738 Gal 377 Gal 625 Gal 
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表-5.3.7 解析に適用した高さごとの水平震度 
基盤からの 
高さ(m) 
実験ケース 
無対策 
250Gal 
無対策 
800Gal 
のり先補強 
250Gal 
のり先補強 
750Gal 
3.5～4.0 0.371 1.780 0.388 1.504 
2.5～3.5 0.365 1.604 0.379 1.391 
1.5～2.5 0.364 1.329 0.378 1.119 
0.5～1.5 0.361 0.984 0.381 0.793 
0.0～0.5 0.354 0.738 0.377 0.625 
 
(3) 解析結果 
解析ケース（強度定数）および断面（のり先補強有無）ごとの解析結果を表-5.3.8に
まとめた．解析結果から，のり先補強により地震時の安全率が増加する効果が確認でき
た．Case1とCase2両ケース共に，のり先補強にかかわらず加振加速度250Galでは安全率
が1.0以上であり破壊は起こらない結果となった．一方，加振加速度800Galおよび750Gal
では，両断面で安全率が1.0を下回って円弧すべり破壊が発生することが分かる．これら
の結果は，実験結果と同様な結果と考えられる． 
図-5.3.22, 図-5.3.23に円弧すべり面の形状を示す．粘着力がより高いCase1では，
Case2と比べて深いすべり面が発生することが分かる．これらのすべり面と実際の盛土の
すべり面を比較するとCase2（c=7.1kPa, φ=38.4°）の結果が実験結果と類似していると
考えられる． 
 
表-5.3.8 最小安全率の一覧表 
加振加速度 区分 
Case1 
(c=16.2kPa, φ
=37.2°) 
Case2 
(c=7.1kPa, φ
=38.4°) 
250Gal 
無対策 1.665 1.139 
のり先補強 2.087 1.355 
800Gal 無対策 0.577 0.321 
750 Gal のり先補強 0.793 0.463 
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・Case 1(c=16.2kPa, φ=37.2°) 
 
(a) 無対策（250Gal） 
 
(b) のり先補強（250Gal） 
 
FS=2.087 
FS=1.665 
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(c) 無対策（800Gal） 
 
(d) のり先補強（750Gal） 
図-5.3.22 Case 1(c=16.2kPa, φ=37.2°)の解析結果 
 
  
FS=0.739 
FS=0.577 
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・Case 2(c=7.1kPa, φ=38.4°) 
 
(a) 無対策（250Gal） 
 
 
(b) のり先補強（250Gal） 
FS=1.139 
FS=1.355 
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(c) 無対策（800Gal） 
 
(d) のり先補強（750Gal） 
図-5.3.23 Case 2(c=7.1kPa, φ=38.4°)の解析結果 
 
  
FS=0.321 
FS=0.463 
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5.3.5 本節のまとめ 
 本節では高さ 400cm，天端幅 400cm の無対策盛土およびのり先補強盛土を作成し，レ
ベル 2 地震動に相当する入力加速度 250Gal，750Gal で加振実験を行うことで土のう構
造体（75kN/m2 のプレストレス状態）の耐震性能について評価した．また，COSTANA に
よる円弧すべり安定解析を実施することで実験と安定解析の整合性を検証した．一連の
実験および安定解析を通して得られたのり先補強盛土に関する知見は以下の通りであ
る． 
 
① 盛土内部および盛土天端の応答加速度を抑制することが可能である．つまり，のり
先に設置した土のう構造体の高さまで盛土本体の加振を抑制することができたと
考えられる． 
② ひずみ測定値および加振前後に実施した 3D 測量結果より，崩壊土砂量を半分以下
に抑制可能であるとわかった．また，すべり抑制効果があるといえる． 
③ 土のう構造体を 75kN/m2のプレストレス状態にすることでレベル 2 地震動に相当す
る加振後もせん断変形が生じることはなかった．剛性が十分に大きな構造体である
ことが確認された． 
④ 高さ 4.0m の実物大盛土加振実験で安定解析と実験の整合性を検証できた． 
 
5.4 土のう構造体による法先補強工法の実用化に向けた検討 
5.4.1 検討内容 
 室内試験や振動台実験により，本研究が提案している土のう構造体による法先補強に
よる耐震性能について評価し，本工法の優れた耐震効果が確認できた．そこで，本項で
は，本工法の実用化に向けて，本工法における適用可能な施工規模について検証し，具
体的な道路盛土を想定した設計例を示す． 
本工法を実現化するに当り，現段階で考えうる施工方法・施工手順について検討した．
また，本工法の適用性，有効性，優位性について評価した． 
 
5.4.2 本工法が適用可能な盛土規模の検証 
本節では，本工法が適用可能な盛土規模（盛土高）について検証するものとする．適
用範囲内の盛土規模を想定した盛土断面における土のう構造体によるのり先補強の施
工形状および補強効果を検討した．図-5.4.1に今回検討を行った盛土断面のイメージを
示す． 
検討は以下の手順により実施した． 
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① まず，安定解析により補強前（無補強）の盛土においてレベル２地震時に最小安全率
が1.0以下となる盛土の高さを検討した． 
② 続いて，①で検討した盛土断面（地震時の安全率 < 1.0）における土のう構造体の施
工形式を検討した． 
③ 最後に，②で検討した土のう構造体の施工形式において，土のう構造体ユニット2列
配置時に地震時の安全率が1.0以上となる最大盛土高を検討した． 
 
 
図-5.4.1 実際の盛土を想定した断面のイメージ図 
 
盛土下部の基盤は，円弧すべりが通らないほど強い地盤とした．盛土の単位体積重量
および強度定数は，「道路土工－盛土工指針（平成22年版）」15)の仮定値（砂質土）を採
用し， 
土のう積層体の強度定数は，3.2.2節と同様に土のうの一面せん断試験結果から得られた
データを適用した．本検討に適用した諸条件を以下にまとめる． 
・盛土の土質定数 ：道路土工－盛土工指針（平成22年度版）の仮定値（表-5.4.1） 
・地下水位 ：  無し 
・設計水平震度 ： 0.16（レベル２，Ⅰ種地盤）を適用（表-5.4.2） 
・地震時必要安全率 ： 1.0（道路土工－盛土工指針） 
・計算方法：道路土工切土工・斜面安定工指針(平成21年度版) (全応力法) 
 
 
表-5.4.1 設計定数 
区分 
γt 
(kN/㎥) 
γsat 
(kN/㎥) 
c 
(kPa) 
φ 
(°) 
盛土 19.0 20.0 10.0 25.0 
土のう 19.0 20.0 80 0 
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(1) 安全率 < 1.0となる盛土の高さ 
盛土の高さを10mから増加させながら安定解析を実施し，最小安全率が1.0となる盛土
の高さを検討した．解析結果より盛土の高さが13m以上になると地震時の安全率が1.0以
下となることが確認できた（表-5.4.2）．そこで，高さ13mの盛土に対し，のり先補強時
の安定解析を実施し，土のう構造体の施工形式を検討することにした．図-5.4.2に解析
ケースごとの最小安全率のすべり面を示す． 
 
表-5.4.2 最小安全率の一覧表 
区分 盛土の高さ 10m 11m 12m 13m 
最小安全率 1.066 1.033 1.005 0.981 
 
 
 
 
 
最小安全率=1.066 
最小安全率=1.033 
盛土の高さ=10m 
盛土の高さ=11m 
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図-5.4.2 盛土の高さごとの最小安全率のすべり面 
（上から盛土の高さH=10m, 11m, 12m, 13m） 
 
(2)高さ13mの盛土における土のう構造体の施工形式の影響検討 
レベル２地震時の安全率が0.981である無対策の盛土において土のう構造体ユニット
を2列配置して（補強高さh=3m）のり先補強による補強効果を検討した．土のう構造体
ユニットの施工形式は以下の３ケースとした． 
① 土のう構造体ユニット間のラップなし（図-5.4.3） 
② 土のう構造体ユニット間のラップあり→2列目ユニットを盛土に根入れ（図-5.4.4） 
③ 土のう構造体ユニット間のラップあり→1列目ユニットの天端を嵩上げ（図-5.4.5） 
 
最小安全率=1.005 
最小安全率=0.981 
盛土の高さ=12m 
盛土の高さ=13m 
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図-5.4.3 ①土のう構造体ユニット間ラップなし 
 
図-5.4.4 ②土のう構造体ユニット間ラップあり→2列目根入れ（深さ20cm） 
 
図-5.4.5 ③土のう構造体ユニット間ラップあり→1列目嵩上げ（高さ20cm） 
 
３つの施工形式について安定解析を実施した結果，全形式で法先補強により安全率が
増加する傾向が確認できたが（表-5.4.3），①ユニット間ラップなしのケースでは，2列
目の土のう構造体ユニット下面を通る最小安全率の円弧すべりが確認された（図-
5.4.6）．一方，②ユニット間ラップあり（根入れ形式）および③ユニット間ラップあり
（嵩上げ形式）の場合，両形式ともに法先補強範囲より上部の盛土内で最小安全率の円
弧すべりが確認され，安全率は両ケースとも同一であった（図-5.4.7, 図-5.4.8）． 
以上から，土のう構造体ユニット間には一定量のラップを設けた配置を行うことが肝
要である．  
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表-5.4.3 施工形式による最小安全率の一覧表 
区分 無対策 
土のう積層体の施工形式 
①ラップなし 
②ラップあり
（根入れ形
式） 
③ラップあり
（嵩上げ形
式） 
最小安全率 0.981 1.043 1.059 1.059 
 
 
 
図-5.4.6 ①土のう構造体ユニット間ラップなし 
 
 
図-5.4.7 ②土のう構造体ユニット間ラップあり→2列目根入れ（深さ20cm） 
最小安全率=1.043 
盛土高=13m 
最小安全率=1.059 
盛土高=13m 
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図-5.4.8 ③土のう構造体ユニット間ラップあり→1列目嵩上げ（高さ20cm） 
 
 
(3) 本工法が適用可能な盛土規模の検証 
ここでは，土のう構造体を2列配置した場合（補強高さh=3m），レベル２地震時の安全
率が1.0以上となる盛土の最大高さを検討し，本工法が適用可能な盛土規模（盛土高）の
目安について検証する． 
本検討は，土のう構造体ユニット間ラップあり（嵩上げ形式）に基づき実施するもの
とした．盛土高（H）を13mから増加させながら解析を行った結果を表-5.4.4にまとめた．
解析の結果，高さh＝3mの法先補強（土のう構造体ユニットの2列配置）により，盛土の
高さH＝15m（h/H=0.20）まではレベル２地震時の許容安全率1.0以上を確保できることが
確認できた． 
 
 
表-5.4.4 盛土高による最小安全率の一覧表（法先補強3m） 
区分 
盛土高 
13m 
(h/H=0.23) 
14m 
(h/H=0.21) 
15m 
(h/H=0.20) 
16m 
(h/H=0.19) 
最小安全率 1.059 1.027 1.000 0.977 
 
 
 
最小安全率=1.059 
盛土高=13m 
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最小安全率=1.059 
盛土高=13m (h/H=0.23) 
最小安全率=1.027 
盛土高=14m (h/H=0.21) 
最小安全率=1.000 
盛土高=15m (h/H=0.20) 
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図-5.4.9 盛土高毎の最小安全率のすべり面 
（上から盛土高H=13m, 14m, 15m, 16m） 
 
5.4.3 本工法の設計例 
 土のう構造体を既設道路盛土に適用した際の設計例について以下に述べる．検討対象
とした道路盛土の横断図を図-5.4.9 に示す．盛土勾配や盛土高，盛土層の土質定数は道
路土工―盛土工指針 16)から，表-5.4.5 の数値を用いて安定解析を実施した．無対策の盛
土および法先補強盛土に対して地震時（レベル 1 地震動およびレベル 2 地震動）の安定
性を評価した．レベル 1 地震動およびレベル 2 地震動の設計水平震度として 0.1 および
0.2 を仮定したが，現時点ではこれらのレベルの適否は不確定であるので，これらの数値
はレベル 1 相当地震動およびレベル 2 相当地震動と呼ぶことにする．合計 4 ケースの解
析結果を図-5.4.10 に示す．法先に土のう構造体を設置した盛土はレベル 2 地震時でも
許容安全率（1.0）を満足できた．一方，無対策盛土はレベル 2 相当地震動が発生した際
に Fs=0.994 と許容安全率（1.0）を満足することができなかったため，崩壊する危険があ
ることがわかった． 
表-5.4.5 地盤定数 
 
飽和重量
（kN/m3） 
湿潤重量
（kN/m3） 粘着力（kN/m
2） 内部摩擦角（°） 
盛土材 20.0 19.0 10.0 25.0 
土のう構造体 20.0 19.0 80 34 
最小安全率=0.977 
盛土高=16m (h/H=0.19) 
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 次に，大型機械を投入することが困難である地形として谷埋め（沢埋め）盛土を想定
した安定解析を実施した．沢埋め道路盛土を想定した安定解析結果を図-5.4.11 に示す．
沢埋め盛土は 2011 年の東北地方太平洋沖地震など過去の地震発生時の被害が数多く報
告されており，対策工が必要であると考えられる．過去の大地震における大規模な盛土
崩壊の要因に共通した特徴は，沢埋め盛土や軟弱地盤上の盛土および地形条件といった
図-5.4.9 検討対象の道路盛土 
(a) 無対策盛土 
(b) のり先補強盛土 
図-5.4.10 解析結果 
0.5
1
1.5
2
レベル1地震動
安
全
率
無対策
法先補強
レベル2地震動
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既往の研究がある 17),18)．図-5.4.11 より，沢埋め道路であってものり先に土のう構造体
を設置することで最小安全率が Fs=1.131 という結果となり，類似条件の盛土に対して効
果的で，かつ実用的な耐震補強工法であるといえる． 
 
 以上の結果を踏まえて，実物大規模の既設道路盛土に対して土のう構造体を用いたの
り先補強工法は有望であるといえる．一方で，施工方法を考慮して実施した実物大枕型
土のうでは，人の手による締固め・積層が困難であり，施工性に優れた工法とはいえな
かった．したがって，盛土高が大きくなった場合においても施工性の観点から，本章で
使用したサイズの枕型土のうを用いることが妥当であると考えられる．盛土高が 10m を
超える規模になった場合には，盛土高の 1/3 に相当する土のう構造体を法先に設置する
と積層段数が著しく増加してしまうため，図-5.4.12 のようにユニット数を増やした補
強方法が効果的であると考えられる．この工法であれば，盛土高が変化した場合に再度
その盛土高に応じた最適なプレストレス状態を検証する必要がなく，75kN/m2 のプレス
トレス状態とした土のう構造体を 1 ユニットとして盛土のり先に複数体設置していくこ
とでのり先補強工となる． 
 
図-5.4.11 沢埋め道路盛土を想定した安定解析結果 
Fs = 1.131 
図-5.4.12 ユニット数を増やしたのり先補強 
5．実物大盛土加振実験 
                                                        
174
5.4.4 施工手順 
(1) 施工フロー 
 土のう構造体によるのり先補強工法は，図-5.4.13 に示すフローにて施工を行う． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.4.13 土のう構造体によるのり先補強工法の施工フロー 
(2) 土のう構造体の施工箇所における盛土掘削 
 土のう構造体を設置するのり先部の盛土を掘削する（図-5.4.14）．掘削する勾配は，
盛土材や盛土高，締固めの度合いによって決定するが，掘削時における安全確保の観点
から 1:0.8 よりゆるい勾配で掘削を行う 19)．掘削幅は，土のう構造体の一段当りの高さ
に対する盛土幅について水平に掘削し，その背面は所定の勾配にて掘削を行う．掘削は，
バックホウによる機械掘削を標準とするが，重機の進入が困難な箇所については，人力
① 盛土掘削 
② 地山への固定用アンカーの打設 
④ プレストレス載荷用アンカーの設置 
③ 底板・前方補強板の設置 
⑤ 土のう積層 
⑧ 仕上げ処理 
⑥ 載荷板の設置 
⑦ プレストレスの載荷 
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掘削とする．2 段目以降については，前段の土のう積層体を足場として掘削作業を行う． 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.4.14 土のう構造体の施工箇所における盛土掘削 
(3) 土のう構造体を固定するアンカーの打設 
 地震時おける土のう積層体の滑動力に対しての抵抗力を得るためのアンカーを打設
する（図-5.4.15）．のり先部の狭い箇所が施工ヤードとなることから，小型の削孔機 20)
を用いてアンカーを施工する．削孔方式は，単管削孔と二重管削孔 21)があるが，孔壁の
自立の有無などの地盤条件により選定する．定着方法は，セメントミルクによる周面摩
擦抵抗 22)を基本とし，求められる荷重に対して引抜き抵抗力が得られる長さをアンカー
体長とする．地盤が軟弱で十分な引き抜き抵抗力が得られない場合には，地盤改良型の
太径アンカーや繰返し注入型アンカー23)を採用して，所定の引抜き抵抗力を得る． 
 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.4.15 アンカー打設機械設置例（上）とアンカー打設方向（下） 
鉛直方向の場合 斜め方向の場合 
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(4) 底板・土のう保護板の設置 
 図-5.4.16～18 に底板，載荷板，土のう保護板のそれぞれ考案する詳細図を示す．土
のう積層体を挟み込んでプレストレスを載荷するための底板を，盛土を掘削した底面に
水平に設置する．底板の固定は，(3)で示したアンカーを底板の定着時具に対し，ゆるみ
がないように確実に固定する．前方保護板は，土のう積層時のガイドと共用時における
土のうの紫外線劣化の防止を目的に設置する．前方保護板は，定板にボルトおよびナッ
トで固定する構造になっており，鉛直に設置する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.4.16 底板の組立図・詳細図（例） 
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図-5.4.17 載荷板の組立図・詳細図（例） 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.4.18 土のう保護板の組立図・詳細図（例） 
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(5) プレストレスを載荷するアンカーの設置 
 底板に取り付けられたナットに土のう構造体にプレストレスを載荷するアンカーと
して用いる鋼棒を取り付ける．鋼棒の規格は，載荷するプレストレスに対して十分な引
張り力（緊張力）が得られるものとする． 
(6) 土のうの積層 
 使用した土のうを写真-5.4.1 に示す．直径 20cm，長さ 50cm の土のうに 1 袋当り約
30kg の中詰め材を入れて，土のうの口紐を緩みのないように縛り，俵型の土のうを作成
する．作成した土のうを盛土勾配方向と垂直方向に底板の上に隙間なく並べ，断面的に
みて千鳥配置にて所定の高さまで積み上げる．土のう積層体の偶数段の両端には，一袋
当りの中詰め材の量を半分にした土のうをバンドで巻き込みながら設置する．また，土
のう積層体の背面については土のう積層と同時に背面のり面を埋め戻しながら施工す
る．積層時の様子を写真-5.4.2 に示す．土のう積層体の 1 段あたりの高さは，1.5m～
2.0m を標準とし，次段の盛土掘削が完了後に最上段の 1 列分の土のうをかさ上げして，
土のう積層体が各段においてラップする形状とする（図-5.4.19）． 
 
 
 
 
 
 
 
 
写真-5.4.1 土のう作成手順 
 
 
 
 
 
 
 
 
写真-5.4.2 土のう積層状況（実物大実験時） 
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図-5.4.19 土のう積層体のラップ 
(7) 載荷板の設置 
 所定の段数まで土のうを積層した後，土のう積層体の天端の不陸を調整するために砂
を天端に敷きならす．載荷板に(5)で示したアンカーを通し，土のう積層体の上面に設置
する．載荷板の構造例を図-5.4.5 に示す．載荷板には一体型と分割型があり，重機によ
る機械施工が可能な場合には一体型，人力による施工の場合には，分割型を用いて組立
ながら設置する． 
(8) プレストレスの載荷 
 載荷板を貫通させたアンカーに定着具（プレート，ナット，ワッシャー等）を取り付
けて，油圧ジャッキを用いてプレストレスを載荷する（写真-5.4.3）．1 箇所に片寄った
荷重を載荷すると載荷板が傾いてしまう可能性があるので，対角のアンカーを 2 本以上
の偶数本に対して同時に緊張作業を行う．載荷する荷重は，実物大実験の結果から
75kN/m2 以上が望ましいことが確認されていることから，本工法におけるプレストレス
は，100kN/m2 を標準とする． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
写真-5.4.3 複数の油圧ジャッキを用いたプレストレス載荷状況（実物大実験時） 
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(9) 仕上げ処理 
 土のう構造体へのプレストレスを載荷するために用いたアンカーの頭部に防錆保護
のためのキャップを取り付ける． 
 
5.4.5 本工法の優位性 
本項では，本研究で提案している土のう構造体の適用性，有効性，優位性について
評価し，実用化に向けた課題を抽出した． 
(1) 要求性能 
 道路土工構造物技術基準・同解説では，道路土工構造物の要求性能が示されてお
り，作用に対する要求性能の組合せは表-5.4.6 の通りである．本工法は，高速自動車
国道，一般国道などの重要度 1 の道路に設けられた既設盛土についても対象としてお
り，要求性能としては，レベル 1 地震動に対し，性能 1，レベル 2 地震動に対し性能 2
を満足することが求められている． 
 
表-5.4.6 道路土構造物の作用と要求性能 24) 
 
 
 
 
 
 
(2) 適用範囲 
現時点においては，土のうは人力により積層することなどの施工性を考慮して本工
法によるのり先補強の規模は，前述した解析結果から高さ 15m 程度が現実的であると
考えている．道路土構造物点検要領(案)（平成 29 年 9 月）では，高さ 10m 程度以上の
盛土を「特定道路土工構造物」とし，大規模な崩壊を起こした際の社会的な影響を考
慮し，頻度を定めて詳細に点検を行い，健全性を評価することとしている．このこと
から本工法についても，土のう構造体は 10m 以上の盛土に対しても土のう構造体の適
用を想定している． 
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図-5.4.20 要求性能設定のイメージ 6) 
 
(3) 土のう構造体と既往道路盛土耐震補強事例との比較 
①土のう構造体の施工費試算 
図-5.4.21 の断面に対して施工費を試算した試算結果を表-5.4.8 に示す．10m あた
りの直接工事費は約 3,150 万円であるが，全体工事費に対して材料費が 90％を占めて
いるが，このうち約 2250 万円（全体金額の 71％）が土のうの製作費で占められてお
り，今後，実用化に向けて，土のうのコストダウンのため，材料，形状，製作工程な
ど大幅な見直しが必要であり，今後の課題である． 
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図-5.4.21 土のう構造体断面 
表-5.4.8 土のう構造体概算工事費（直接工事費） 
 
 
 
 
 
 
②往耐震補強工法と土のう構造体の比較 
既設道路盛土の耐震補強事例としては，被災後の復旧工事として行われたものがほ
とんどで，ランクＤ盛土の耐震性能向上を目的とした既設盛土の補強事例は極めて少
ない．ランクＤ既設道路盛土の耐震補強事例としては，神戸市の玉坂トンネル上部の
盛土耐震補強事例がある．盛土法面直下が幹線道路であることから，レベル２地震時
に安定する盛土耐震補強を行なった．対策工として加圧注入型地山補強工法と法先に
剛性壁を有する補強土擁壁を採用し，求められる性能を実現した 25)． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
写真-5.4.4 耐震補強状況 
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図-5.4.22 耐震補強標準断面 
 
本補強工事の概算工事費（直接工事費）は 10m 当りでは約 3,480 万円であった（加
圧注入型地山補強工法：65,00,000 円，補強土壁工法：8,100,000 円，合計 73,100,000 円 
延長 21ｍ）．条件は異なるがＤランク盛土の耐震補強という点では試算のケースと同様
であり，この補強事例に対し，土のう構造体による工事費試算値は優位であると考え
る． 
 
5.4.7 本節のまとめ 
本節では，土のう構造体の施工方法とその優位性について検討し，以下の知見が得
られた．これまでに実施してきた実験の経験をふまえて，実際に法先補強として土の
う構造体を施工する手順について示した．載荷板，底板，土のう保護板の仕様につい
ては，作業性・費用を考慮して，現段階で考えうる仕様を提示したが，実際の現場に
おいてより適用性の高い仕様に詳細を詰めることが今後の課題となる．また，土のう
の作成や積層についても，基本的には人力作業が主となるため，作業の効率化が課題
となる．また，土のうのコスト縮減も実用化に向けた課題である．  
 
本工法は既設盛土の耐震補強工法として以下の点で優れると考える． 
○構造における優位性 
 ①破壊時の挙動が脆性的であり，大規模な破壊がおきにくい 
②補強材の設置スペースが不要で補強土擁壁よりもコンパクト 
③大型ブロック擁壁，現場打ち擁壁に必要な支持杭等が不要 
○施工性における優位性 
 ①大型機械での施工が困難な箇所においても人力により施工可能 
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②現地発生土を使用し，最低限の材料で施工が可能 
③道路用地内におけるのり先補強により耐震性能を満足させることが可能 
○経済性における優位性 
 ①既往事例よりも経済的 
②狭隘な場所では，仮設工や進入路の構築費用を考慮すればさらに有利になる 
○環境性における優位性 
 ①現地発生土を再利用することで排土量が抑制できる 
②製鋼スラグを有効利用できる 
 
5.5 第５章のまとめ 
 本章では，以下の知見を得た． 
第１回の加振実験では，のり先に土のう構造体を設置することで，試験盛土内部の
応答加速度を抑制できることが分かった．つまり，試験盛土高さ方向の加速度増幅を
低減させる効果があり，この結果は小型振動台実験と同様の傾向であった．しかし，
レベル 2 地震動に相当する 250Gal の加振によって特に 5 段目から上部の変形が著しく
土のう構造体にせん断変形が生じる結果となった．土のう構造体の自重と鉛直荷重に
よるプレストレスの効果により，土のう構造体を剛性の大きなのり先補強工とするこ
とを目的としたが，水平変位が確認され，剛性が十分ではなく，加振前に載荷してい
た鉛直荷重が大幅に減少していた．永久構造物として土のう構造体を設置するにあた
り，レベル 2 地震動に対しても鉛直荷重が保持されるプレストレス状態を検証する必
要がある．以上の結果から，本工法の有望性については確認できたが，実施工に向け
た課題についても明らかになった． 
第２回の加振実験では，第１回実験における課題を解決するべく，実験条件や土のう
構造体を構成する仕様を精査して加振実験を行った．その結果，本工法の効果により，
盛土内部および盛土天端の応答加速度を抑制することが可能であることが分かった．ひ
ずみ測定値および加振前後に実施した3D測量結果より，崩壊土砂量を半分以下に抑制可
能であると分かった．また，すべりの範囲を抑制する効果があり，盛土の地震時の安全
率を向上できることが分かった．第１回実験時の加振時における土のう構造体に変形が
生じる課題については，土のう構造体を75kN/m2のプレストレス状態にすることでレベ
ル2地震動に相当する加振後もせん断変形が生じることはなく，剛性が十分に大きな構
造体であることが確認できた．以上の結果から，本工法の耐震効果を実物大のスケール
についても確認することができた．また，実験条件と同スケールの解析を行い，実験結
果と定性的に同様の結果を得ることもできた． 
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これまでに実施してきた実験結果や経験をふまえて，実際に法先補強として土のう
構造体を施工する手順について示した．載荷板，底板，土のう保護板の仕様について
は，作業性・費用を考慮して，現段階で考えうる仕様を提示したが，実際の現場にお
いてより適用性の高い仕様に詳細を詰めることが今後の課題となる．また，土のうの
作成や積層についても，基本的には人力作業が主となるため，作業の効率化が課題と
なる．また，本工法の優位な点についてまとめ，既往の技術では解決が困難であっ
た，既設土構造物の経済的な補強の実現に向けた可能性を示した． 
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6．結論 
 
 本論文は，既設盛土構造物の耐震補強工法として，従来技術と比較して経済的かつ効
率的なのり先補強の新技術として「土のう構造体によるのり先補強工法」を提案し，土
のう構造体の設計に必要な構造体のせん断強度，クリープ特性，基礎地盤との相互作用，
土のう構造体設置による耐震補強効果，土のう内部の中詰材の検証などを考慮した各種
試験を実施し，得られた効果をもとに大型模型振動台装置を用いた盛土ののり先耐震補
強効果を検証した． 
  
 第 2 章では，既往の研究について整理し，のり先補強工に土のうを用いることは，施
工の容易さのみならず，土のうの拘束効果や土のう同士の摩擦抵抗により，土単体より
も変形・強度特性において有利になる可能性があることが分かった．また，土のうを積
層して構造体を構築する場合には，土のうの積層方法やプレロード，およびプレストレ
スの載荷によって，土のう構造体の剛性に差異が生じることも分かった．  
 盛土の耐震補強については，地震時におけるすべり崩壊を小さくすることが重要であ
り，本研究で提案している土のう構造体によるのり先補強工法が，地震時において剛性
を保ち，盛土のすべりに対して抵抗することですべりの範囲を限定する効果が必要とな
ることが分かった．既往の技術や研究成果においては，のり先補強による既設土構造物
の耐震補強効果については示されているが，経済的なのり先補強の構造については，現
状においては具体的な方法が示されておらず，課題であることが分かった．耐震補強効
果を検証するためには，少なくとも小型の振動台試験装置による加振実験を行う必要が
あり，可能であれば実物大の加振実験を行うことが望ましいことが分かり，本研究を進
める上で参考とした． 
 また，本工法は耐震化を行う盛土から発生する建設残土を再利用できることが特徴の
ひとつであり，建設残土は強度や変形において不適なものも存在していることが考えら
れるため，鉄鋼スラグが持つ粒度改善効果や水硬性を利用することが有望であることが
既往の研究より分かった． 
 
 第 3 章では，土のう構造体の強度を推定するために必要な土のう中詰め材の強度を把
握するため，定圧一面せん断試験を実施して中詰め材の強度定数を測定し，まさ土より
もスラグ混合土において内部摩擦角が大きく，中詰め材に使用することで強度が向上す
る可能性が得られた．この結果をうけ，実施した土のう積層体の一面せん断試験では，
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まさ土のケースでは土のう自体の変形が生じ，中詰め材のせん断強度を測定した可能性
があった．しかしながら，土のうの織り布同士の摩擦係数と比較すると大きな摩擦係数
が得られており，土のうがハニカム状にかみ合うことで抵抗して中詰め材自体がせん断
破壊したと考えられる．この結果から，土のうにプレストレスを載荷してハニカム状に
かみ合わせることで，中詰め材と同等のせん断強度が得られることが分かった．設計時
には，土のう構造体の中詰め材のせん断強度を設計強度として適用することが現状にお
いては望ましいと考える．さらに，スラグ混合土を使用することで鉄鋼スラグの水硬性
により土のう積層体の剛性が上がり，粘着力が増大する可能性が見られた．加えて水硬
性による固化が進むとともに粘着力が増加していくことも期待できる． 
土のうの中詰め方法を検討する実験により，作業性を考慮すれば，土のう袋に 30kgf
程度の土を一気に１回で投入し，１回床に落下して振動を与える方法で充分に締固めで
きることが分かった．土のう積層体の一体化のためには，土のう袋内の土材料が適度に
締まった状態にあることが好ましく，そのための人力による適切な締固め方法が理解で
きた． 
土のう構造体に対するプレロード，プレストレスの効果を静的載荷実験により検証し，
土のう構造体において，プレロードを載荷することで沈下が促進され，プレストレス荷
重載荷時には沈下および荷重の減少を抑制できる．また，最適含水比に調整したスラグ
混合土を中詰め材に使用することで粒度改善等の中詰め材料の効果による土のう構造
体の剛性向上が期待できる．さらに，改良型土のうを使用することで土のうの単体とし
ての剛性が高まり，土のう構造体全体の剛性の向上効果が確認できた． 
 
第 4 章では，高さ 400mm，天端幅 600mm の模型盛土に対して小型振動台加振実験を
実施し，「土のう構造体によるのり先補強」の耐震性能を評価した．実験結果により盛土
高の 1/3 に相当する高さの土のう構造体をのり先に設置することで，盛土の耐震性能が
向上することが分かった．この結果は，円弧すべり安定解析結果についても，定性的に
同様の結果が得られた．また，のり先部の土のう構造体について，レベル 2 地震動に耐
え得るプレストレス状態とすることで，加振時に載荷した鉛直荷重が減少することなく
補強工として耐震性能向上が可能となることが分かった．  
また，土のう構造体自体の耐震性について振動台実験を行って検証し，振動台装置の
限界入力加速度である 1000Gal の加振においてもせん断変形や土のうの落下等，目に見
える土のう積層部の変形や，各計測機器の測定結果に土のう構造体の脆弱性を裏付ける
有害な値が見られなかったことから，土のう構造体は側面に壁体がなくても，適切なプ
レストレス状態とすることで地震時における一体性が確保できることが確認された． 
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側方載荷条件で実施した土のう構造体の振動台実験により，第 1 回の実物大実験で生
じた土のう構造体に生じるせん断変形は，側方から受ける力（盛土側圧）に起因してい
ることが分かった．その側方から受ける力に対し，プレストレス荷重を増加させるほど，
鉛直変位・水平変位・鉛直荷重の減少率全てが減少した．また，75kN/m2～100kN/m2 程
度のプレストレスが載荷されていれば，加振時において土のう構造体内部の応答加速度
に有意な差が生じることなく，土のう構造体の一体性が確認できた． 
この結果から，鉛直荷重（プレストレス）を増加させるほど加振時における土のう構
造体はより一体化することが考えられるが，実施工において大きなプレストレスの載荷
は，載荷板の構造や施工にかかる費用が増大することを考慮すると，実験に用いたサイ
ズの土のう構造体に対しては 75kN/m2～100kN/m2 程度のプレストレスが妥当であると
いえる． 
 
第 5 章では，実物大盛土を作成し，防災科学技術研究所が所有する振動台装置を用い
て加振実験を行った結果を述べている． 
第１回の加振実験では，のり先に土のう構造体を設置することで，試験盛土内部の応
答加速度を抑制できることが分かった．つまり，試験盛土高さ方向の加速度増幅を低減
させる効果があり，この結果は小型振動台実験と同様の傾向であった．しかし，レベル
2 地震動に相当する 250Gal の加振によって特に 5 段目から上部の変形が著しく土のう構
造体にせん断変形が生じる結果となった．土のう構造体の自重と鉛直荷重によるプレス
トレスの効果により，土のう構造体を剛性の大きなのり先補強工とすることを目的とし
たが，水平変位が確認され，剛性が十分ではなく，加振前に載荷していた鉛直荷重が大
幅に減少していた．永久構造物として土のう構造体を設置するにあたり，レベル 2 地震
動に対しても鉛直荷重が保持されるプレストレス状態を検証する必要がある．以上の結
果から，本工法の有望性については確認できたが，実施工に向けた課題についても明ら
かになった． 
第２回の加振実験では，第１回実験における課題を解決するべく，実験条件や土のう
構造体を構成する仕様を精査して加振実験を行った．その結果，本工法の効果により，
盛土内部および盛土天端の応答加速度を抑制することが可能であることが分かった．ひ
ずみ測定値および加振前後に実施した 3D 測量結果より，のり先補強の効果により崩壊
土砂量が半分以下に抑制されていたことが確認された．また，すべり範囲を抑制する効
果も確認されたことから，本工法を用いることで盛土の地震時における安全率を向上で
きることが分かった．第１回実験時の加振時における土のう構造体に変形が生じる課題
については，土のう構造体を 75kN/m2 のプレストレス状態にすることでレベル 2 地震動
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に相当する加振後もせん断変形が生じることはなく，剛性が十分に大きな構造体である
ことが確認できた．以上の結果から，鉛直アンカーに適切なプレロード・プレストレス
を作用させることで土のう構造体が一体化し，レベル２相当あるいはそれ以上の地震力
に対しても構造体自体が殆ど変形せず，優れた耐震補強効果が確認できた．また，実験
条件と同スケールの解析を行い，実験結果と定性的に同様の結果を得ることもできた． 
本研究を通して実施してきた一連の実験結果や経験をふまえて，本工法を実際に施工
する手順について示した．載荷板，底板，土のう保護板の仕様については，作業性・費
用を考慮して，現段階で考えうる仕様を提示したが，実際の現場においてより適用性の
高い仕様に詳細を詰めることが今後の課題となる．また，土のうの作成や積層について
も，基本的には人力作業が主となるため，作業の効率化についても課題となる．また，
本工法の優位な点についてまとめ，既往の技術では解決が困難であった，既設土構造物
の効率的かつ経済的な耐震補強の実現に向けた可能性を示すことができた． 
 
本工法は既設盛土の耐震補強工法として以下の点で有利である． 
○構造における優位性 
 ①破壊時の挙動が脆性的であり，大規模な破壊がおきにくい 
②補強材の設置スペースが不要で補強土擁壁よりもコンパクト 
③大型ブロック擁壁，現場打ち擁壁に必要な支持杭等が不要 
○施工性における優位性 
 ①大型機械での施工が困難な箇所においても人力により施工可能 
②現地発生土を使用し，最低限の材料で施工が可能 
③道路用地内におけるのり先補強により耐震性能を満足させることが可能 
○経済性における優位性 
 ①既往事例よりも経済的 
②狭隘な場所では，仮設工や進入路の構築費用を考慮すればさらに有利になる 
○環境性における優位性 
 ①現地発生土を再利用することで排土量が抑制できる 
②製鋼スラグを有効利用できる 
 
本研究では，既設土構造物の耐震化工法として土のう構造体を用いたのり先補強工法
を提案し，各種室内実験により提案する「土のう構造体によるのり先補強工法」の優れ
た耐震補強効果が確認できた．また，その効果について，実物大加振実験にて実物大ス
ケールおいても検証することができた．さらに，土のう構造体をのり先補強工として利
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用する上での優位性や，実用化に向けてより経済的な土のう構造体の施工手法を検討す
るまでに至ることができた．今後は，本工法が盛土耐震化工事において多数採用され，
実績を積み重ねて，改良・改善が進むことが期待される．最後に，本論文が地震による
盛土崩壊による被害の防止，ならびに軽減の一助となることを願ってやまない． 
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